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Ce memoire presente une methodologie novatrice pour 1'evaluation de la securite 
sismique des evacuateurs de crues avec vannes soumis a une excitation sismique 
tridimensionnelle. Plusieurs etats limites sont definis pour la fonctionnalite et la stabilite 
structurale. La fonctionnalite des vannes est verifiee par le calcul d'indices demande / 
capacite le long d'une chaine d'evenements securitaires (« success path ») menant a 
l'ouverture des vannes en condition post-sismique. La methodologie proposee est 
appliquee a un evacuateur de crues existant construit en 1927. Des analyses dynamiques 
incrementales (IDA) sont effectuees a l'aide d'un modele d'elements finis pour six 
ensembles d'accelerogrammes avec des spectres de calcul ayant des periodes de retour 
variant entre 200 ans et 10 000 ans. Des analyses dynamiques transitoires sont d'abord 
effectuees afin de calculer les efforts internes resultants, les deplacements et les 
distorsions dans les composantes structurales. Pour les piliers et coursiers en beton, les 
forces issues des analyses sont utilisees pour calculer le facteur de securite au glissement 
a l'aide d'une extension tridimensionnelle de la methode de gravite tenant compte de la 
fissuration. La verification de la structure de levage et des vannes est effectuee a l'aide 
du code canadien de calcul des structures d'acier. La hierarchie des modes de 
defaillance est identified et est considered inadequate, puisqu'une rupture prematuree des 
structures de beton et des ancrages a la base des tours d'acier est susceptible de se 
produire. Des criteres de performance specifiques ainsi que les periodes de retour 
correspondantes sont proposees 1) pour maintenir l'ouverture normale des vannes, 2) 
pour maintenir la capacite portante de la structure de levage en acier, 3) pour assurer la 
securite du personnel, et 4) pour eviter une liberation incontrolee des eaux du reservoir. 
VI 
Mots-cles : 
Analyse sismique, evacuateurs de crues avec vannes, forces incrementales, evaluation 
des dommages, modes de defaillance, composantes stracturales, equipements. 
Vll 
ABSTRACT 
This paper presents an innovative three-dimensional performance-based earthquake 
engineering assessment methodology for gated spillways. Several functionality and 
structural stability limit states are defined. The functionality of the gates is tackled by 
assessing seismic demand-to-capacity indices along a success path leading to post-
earthquake gate opening. As an application example, the proposed methodology is 
applied to an existing gated spillway built in 1927. Finite element incremental dynamic 
analyses are performed for six sets of spectrum compatible ground motions with return 
periods ranging from 200 yrs to 10 000 yrs. Linear transient dynamic analyses are first 
performed to compute internal force resultants, displacements and distortions in 
structural components. For the concrete structures, the forces from the analyses are input 
in a post-processor to compute sliding safety factors using a three-dimensional extension 
of the gravity method accounting for concrete cracking. The assessment of the hoist 
supporting structure, and gates is done using current steel member demand-to-capacity 
checks. The actual failure mode hierarchy is identified and found unsatisfactory as the 
concrete structures and steel lifting tower anchors are expected to fail prematurely. 
Specific performance criteria and related ground motion return periods are proposed (1) 
to maintain normal gate opening, (2) to maintain the load bearing capacity of the steel 
towers and bridge, (3) for life safety of personnel, and (4) to avoid an uncontrolled 
release of the reservoir. 
CE Database subject headings / keywords: 
Seismic analysis; Gated Spillways; Incremental loads; Damage assessment; Failure 
modes; Structural Elements; Equipment 
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Les evacuateurs de crues avec vannes sont des structures tres importantes pour la 
securite des amenagements hydroelectriques, puisqu'ils assurent le controle du niveau de 
leur reservoir. Plusieurs de ces structures sont tres anciennes et certaines ont ete 
congues, a l'origine, en ne considerant aucune charge sismique. 
II ne suffit pas de s'assurer que l'integrite structurale d'un evacuateur de crues sera 
maintenue suite a un seisme. En effet, l'ouverture rapide des vannes peut etre requise 
pour reduire le niveau du reservoir afin de diminuer les forces sur une structure 
potentiellement endommagee, par exemple un barrage-poids, et pour permettre son 
inspection. La rupture d'un ouvrage a l'amont sur la meme riviere peut egalement forcer 
l'ouverture des vannes afin d'assurer le passage d'un fort debit et ainsi echapper a une 
rupture en cascade. Dans les deux cas, le bon fonctionnement de 1'evacuateur de crues 
peut eviter des consequences catastrophiques en termes de vies humaines et de pertes 
economiques. 
Quelques semaines ou mois apres un tremblement de terre, 1'evacuateur de crues 
pourrait etre necessaire pour passer une crue. Ainsi, suite a une secousse, on doit 
pouvoir identifier rapidement des composantes potentiellement endommagees et les 
reparer dans les meilleurs delais possibles. 
2 
Problematique et objectifs 
Jusqu'a maintenant, peu de dommages ont ete rapportes dans la litterature concernant 
des evacuateurs de crues soumis a des charges sismiques. Quelques-uns ont cependant 
subi une evaluation de la securite sismique et ont ete renforces (Koltuniuk and Mills-
Bria, 2003; Levenq, 1999; Malla et al., 1996; Tinic et al., 1994). Par ailleurs, quelques 
etudes ont ete effectuees afin de determiner les modes de defaillances pouvant mener a 
l'impossibilite d'ouvrir les vannes d'un evacuateur de crues (Patev et Putcha, 2005; 
Caron et Chouinard, 2007; Ballard et Lewin, 1998). 
On recommande de verifier la performance d'un evacuateur de crues pour au moins 
deux niveaux de seismes (ICOLD, 2002; ICOLD, 1989): le Seisme Maximal de 
Dimensionnement (SMD ou MDE en anglais), pour lequel on doit maintenir le reservoir 
et le Seisme de Base d'Exploitation (SBE ou OBE en anglais), pour lequel l'evacuateur 
de crues doit demeurer fonctionnel. Des evaluations de la securite sismique detaillees 
ont ete realisees pour des barrages-poids en beton (Tekie et Ellingwood, 2003; Kostov et 
al., 2006). Celles-ci constituent une base pour evaluer la securite sismique du point de 
vue de la perte du reservoir. Cependant, aucune etude complete d'un evacuateur de crues 
incluant les vannes et les structures et equipements de levage n'a ete trouvee dans la 
litterature. De plus, les donnees quant a la resistance sismique des equipements 
electromecaniques typiques a ces ouvrages semblent inexistantes. II est done tres 
difficile d'evaluer l'intensite du seisme qui rendra les vannes inoperantes et par 
consequent, quelles sont les mesures d'urgence a mettre en application a quel moment. 
L'objectif principal de ce memoire consiste a developper une methodologie pour 
1'evaluation de la securite sismique d'un evacuateur de crues incluant les vannes, ainsi 
que les structures et equipements de levage. Cette methodologie (Fig. 1.1) debute avec 
le developpement d'un «success path», qui pourrait se traduire par chaine 
d'evenements securitaires. II s'agit d'une procedure permettant de prevoir les 
mecanismes de defaillance d'un systeme qui est empruntee a l'industrie nucleaire 
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(ASCE, 2000). Une analyse dynamique incremental (IDA) est ensuite effectuee. Cette 
derniere permet d'obtenir un portrait global de 1'evolution des dommages en fonction de 
l'intensite des seismes et permet de verifier rapidement l'etat prevu de l'installation pour 
les criteres OBE et MDE. II est aussi possible de fixer d'autres criteres de performance. 
L'application de la procedure proposee est ensuite demontree a l'aide de l'etude d'un 




DEMARCHE ADOPTEE POUR LE PROJET DE RECHERCHE ET 
ORGANISATION DU MEMOIRE 
1.1 Demarche adoptee pour le projet de recherche 
Tout d'abord, un choix de six cours pertinents au sujet de la recherche ont ete 
selectionnes : analyse dynamique des structures (CIV6508), genie seismique (CIV6510), 
techniques du beton (CIV6505), analyse avancee des structures par elements finis 
(CIV6502), complements de beton arme (CIV6501) et seminaires en mecanique des 
solides (CIV6904). 
Une revue de la litterature a par la suite ete entreprise concernant les sujets suivants: 
(i) Les methodes de modelisation et d'analyse pour les evacuateurs de crues soumis a 
des charges sismiques, 
(ii) la disponibilite de donnees concernant la performance sismique des equipements de 
levage des vannes, 
(iii) les methodes devaluation de la securite sismique disponibles, developpees a 
l'origine par l'industrie nucleaire, 
(iv) les seismes de calcul generalement utilises pour la verification des barrages-poids et 
evacuateurs de crues en beton et l'analyse dynamique incrementale (IDA), 
(v) le developpement de spectres de calcul et d'accelerogrammes compatibles. 
Par la suite, une methodologie a ete developpee pour 1'evaluation de la securite sismique 
des evacuateurs de crues avec vannes. Un resume de cette procedure est illustre a la 
figure 1.1 et elle est decrite en details et appliquee a une structure existante dans 1'article 
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soumis a la revue ASCE Journal of Performance of Constructed Facilities, qui se trouve 
au chapitre 3 de ce memoire. 
Caracteristiques de 
I'evacuateur de crues, 
elaboration de criteres de 
performance pour le 
fonctionnement et la securite 
Modelisation par elements 
finis 
Developpement de spectres'— 
de calcul et d'accelerogrammes 
Construction de 
"success paths" 
pour I'ouverture des vannes et le 
maintien du reservoir 
Verification du \_J__ 
fonctionnement des equipements 
selon I'intensite des accelerations 
et des deplacements 
Determination des modes 
de defaillance possibles 
pour les structures et 
equipements du success path 
Verification des modes de 8 
defaillance structuraux ' — 
- Methode de gravite 3D pour la 
fissuration et le glissement dans les 
piliers et coursiers. 
- CNBC 2005, normes S16-01 et 




Retour sur le "success | 9 
path" et hierarchie des modes de 
defaillance 
Comparaison avec les 10 
criteres de fonctionnement et de 
securite etablis 
Fig. 1.1 Methodologie utilisee pour le chapitre 3 
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1.2 Organisation du memoire 
Ce memoire comporte d'abord une introduction, identifiant les problematiques et 
objectifs de ce travail de recherche. On retrouve ensuite au chapitre 1 la demarche 
adoptee pour le projet ainsi que 1'organisation du memoire. Une revue detaillee de la 
litterature est proposee au chapitre 2 et etablit les bases du projet realise. Le chapitre 3 
constitue le coeur de ce travail et contient le manuscrit de 1'article soumis a la revue 
ASCE Journal of Performance of Constructed Facilities et intitule « Seismic Saftety 
Assessment of Gated Spillways ». Le chapitre 4 presente une discussion ainsi que des 
remarques complementaires permettant de preciser certains aspects qui ne pouvaient etre 
traites a l'interieur de l'article, faute d'espace. Finalement, au chapitre 5, on retrouve les 
conclusions et les perspectives en terme de travaux futurs qui pourraient permettre 
d'ameliorer ou de completer la procedure proposee au chapitre 3. L'annexe A 
documente l'effet du modele a 3 masses utilise pour representer la poussee 
hydrodynamique rive gauche - rive droite. L'annexe B contient tous les 
accelerogrammes compatibles aux spectres de calcul. Les annexes C et D contiennent 
des calculs relatifs aux structures de levage en acier de l'evacuateur de crues utilise 
comme etude de cas. A 1'annexe E, on retrouve les modifications apportees a la vanne 
originale de l'evacuateur de crues afin d'assurer des conclusions coherentes au chapitre 
3. L'annexe F presente les details de calcul des pressions hydrodynamiques et 
hydrostatiques dans la direction amont - aval. 
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CHAPITRE 2 
REVUE DE LA LITTERATURE 
2.1 Introduction 
L'objectif de ce memoire consiste a evaluer la securite sismique d'un evacuateur de 
crues avec vannes. Les principales etapes de la methodologie utilisee au chapitre 3 sont 
illustrees a la figure 1.1. Le present chapitre presente les elements de la litterature qui 
ont servi d'assise pour la realisation de ce travail. Les aspects relatifs a la modelisation 
de l'ouvrage (Fig. 1.1, etape 2) de meme qu'au traitement des resultats issus des 
analyses dynamiques pour la structure de beton (Fig. 1.1, etape 8) sont d'abord presentes 
a la section 2.2. Les elements pertinents de la litterature concernant les vannes et 
equipements de levage (base pour la Fig. 1.1, etapes 4 et 5) sont egalement enonces. On 
retrouve ensuite a la section 2.3 les methodes devaluation de la securite sismique des 
centrales nucleaires, qui sont en partie reprises dans la methodologie presentee au 
chapitre 3, entre autres pour l'analyse du systeme (Fig. 1.1, etape 4). Finalement, la 
section 2.4 concerne le developpement des spectres et accelerogrammes (Fig. 1.1, etape 
3) requis pour l'analyse dynamique incrementale (IDA). On y discute egalement du des 
analyses IDA (Fig. 1.1, Etape 6) et des seismes adoptes par les normes actuelles comme 
reference pour 1'evaluation des barrages et evacuateurs de crues (base pour la Fig. 1.1, 
etape 1). 
2.2 Evaluation de la securite sismique des evacuateurs de crues 
II existe deux methodes principales permettant d'evaluer les efforts (et contraintes), la 
fissuration et la stabilite de la structure de beton d'un barrage ou d'un evacuateur de 
crues. La premiere et la plus simple est la methode de gravite, qui peut etre 
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unidimensionnelle ou tridimensionnelle (theorie des poutres). La seconde consiste a 
analyser la structure a l'aide d'un modele en elements finis (EF). II est egalement 
possible de combiner les deux approches, c'est-a-dire d'utiliser un modeles EF pour 
recueillir les efforts internes dans la structure, puis la methode de gravite pour le 
traitement des resultats. C'est d'ailleurs l'approche qui a ete preconisee dans le chapitre 
3. 
2.2.1 Methode de gravite unidimensionnelle 
La methode de gravite part de l'hypothese qu'un barrage ou un evacuateur de crues en 
beton est une structure rigide encastree a sa base. Un seul plan de rupture est considere 
a la fois, generalement un joint de reprise ou l'interface beton-rocher. Les efforts 
resultants pour ce plan d'analyse sont calcules en utilisant les equations d'equilibre des 
corps rigides. La theorie des poutres pour les materiaux elastiques et homogenes est 
ensuite appliquee afin d'etablir la distribution des contraintes, qui suit un profil lineaire. 
Les efforts resultants sont aussi utilises pour verifier la stabilite de l'ouvrage, par le 
calcul de differents indicateurs de performance (facteur de securite au glissement, 
position de la resultante, etc.). Le principal avantage de cette technique reside dans sa 
simplicite et l'effort de calcul tres raisonnable qu'elle requiert. C'est ce qui explique 
que la norme CDA (2007) recommande son utilisation pour l'analyse de la grande 
majorite des barrages-poids en beton. 
La methode de gravite unidimensionnelle (ID) classique utilise l'hypothese d'un etat de 
contraintes planes a cause de la presence de joints de contraction verticaux. Ceci permet 
a l'analyste d'utiliser une tranche de largeur unitaire pour l'analyse d'un barrage-poids. 
Pour les evacuateurs de crues, dont la geometrie n'est pas constante sur toute la 
longueur, il faut plutot etudier un plot s'etendant entre le centre de deux vannes 
adjacentes. 
Lorsqu'on effectue une analyse par la methode de gravite ID, seuls les efforts resultants 
de forces dans les directions transversale et verticale sont consideres (P, Vy, Mx, Fig. 
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2.1). Ces efforts sont obtenus tout simplement par la somme vectorielle des forces 
agissant au-dessus du plan d'analyse (incluant les sous-pressions). Les contraintes 
normales sont ensuite calculees a l'aide de 1'equation 2-1. 
P , Mc 
a. = — ±—— 







Force verticale resultante 
Aire de la section horizontale d'analyse 
Moment resultant au centre de gravite de la section 
Distance entre le centre de gravite (C.G.) de la section et le point 
ou la contrainte est calculee 
Moment d'inertie de la section 
Fig. 2.1 Principe de la methode de gravite 3D (Stefan, 2007) 
Lorsqu'une fissure se developpe, une procedure iterative est utilisee pour localiser la 
nouvelle position de l'axe neutre permettant de retablir l'equilibre (Leclerc et al., 2001). 
II est ainsi possible de calculer l'aire en traction et l'aire en compression de la section. 
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Parmi les differents indicateurs de performance permettant d'assurer la securite et la 
stabilite des ouvrages, on retrouve le facteur de securite au glissement (FSG). II est 
calcule a l'aide de l'equation de Mohr-Coulomb suivante pour un plan horizontal (CDA, 
2007): 
FSG = 







Surface de la section horizontale en compression 
Force resultante verticale 
Coefficient de friction 
Force resultante horizontale (direction amont-aval) 
Le tableau 2.1 (CDA, 2007) indique les limites a respecter pour le FSG en fonction du 
type de chargement impose. Aucun critere n'est enonce quant au facteur de securite a 
respecter pendant un seisme. La verification du cas post-seisme est alors consideree 
suffisante pour assurer la securite d'un ouvrage soumis a un tremblement de terre. Par 
contre, pour realiser une analyse en condition post-sismique, il faudrait proceder a des 
etudes non lineaires pour quantifier la demande en deplacement versus la capacite en 
deplacement ayant eu lieu pendant le seisme. On est encore tres loin de ce type 
d'approche dans la pratique. C'est pourquoi, dans ce memoire, on calcule plutot le FSG 
minimal pendant la secousse. Comme point de depart, on peut assumer qu'un FSG 
inferieur a 1 avec des charges dynamiques soutenues serait tres hasardeux. C'est 
d'ailleurs la limite qui etait imposee dans la norme CDA (1999) (Tableau 2.2). 
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Tableau 2.1 Facteurs de securite minimaux calcules selon la methode de gravite 
(equation 2-2) (CDA, 2007) 
Combinaison 
Facteur de securite 
au glissement 
(friction seulement) 
Facteur de securite au glissement 
(friction et cohesion) 
Avec essais Sans essais 
Normale > 1.5 > 2.0 >3.0 
Inhabituelle > 1.3 > 1.5 >2.0 
Extreme - Crue > 1.1 > 1.1 > 1.3 
Extreme - Seisme (Pas de critere defini mais respecter les limites du cas post-
seisme) 
Post-seisme > 1.1 (Traiter avec precaution car la surface 
analysee peut fissurer pendant le seisme, 
ce qui modifie les parametres de 
resistance) 
Tableau 2.2 Facteurs de securite minimaux calcules selon la methode de gravite 
(equation 2-2) (CDA, 1999) 
Type d'analyse 
FSG de pointe 
- pas d'essai 
FSG de pointe 






















La valeur proposee pour le cas de chargement MDE est basee sur une analyse pseudo-statique. 
L'evaluation de la performance du barrage devrait prendre en consideration la nature transitoire 
des excitations sismiques et la reponse dynamique du barrage. 
Un autre indicateur de performance important de la norme CDA (2007) est la position 
de la resultante (Tableau 2.3). Celle-ci sert a evaluer la securite au renversement de la 
structure. La norme est plus permissive pour un cas de chargement sismique, 
puisqu'une instabilite par glissement se produit generalement avant le renversement. 
Elle permet meme a la resultante de sortir de la section pour de courts instants. 
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Tableau 2.3 Critere de performance pour la position de la resultante (CDA, 2007) 
Combinaison Position de la resultante 
Normale Pour les nouveaux ouvrages, la 
resultante devrait etre situee dans le 
noyau central de la section (tiers 
median pour une section rectangulaire). 
Pour les anciennes structures, ce critere 
peut etre relaxe si tous les autres 
criteres sont respectes, specialement le 
FSG. 
Inhabituelle et Extreme La resultante devrait demeurer a 
l'interieur de la section et tous les 
autres criteres de performance doivent 
etre respectes avec les modifications 
appropriees apportees aux charges 
(incluant les sous-pressions) et aux 
proprietes des materiaux. Dans le cas 
d'un seisme, on peut permettre a la 
force resultante de sortir 
momentanement de la section. 
Lorsqu'on souhaite analyser la securite sismique d'un evacuateur de crues, la methode 
de gravite utilisee seule a ses limites. Sans recourir a un modele d'elements finis, 
uniquement deux methodes d'analyse sont envisageables : la methode pseudo-statique et 
la methode spectrale simplifiee de Chopra adaptee pour les evacuateurs de crues avec 
vannes (Chopra et Tan, 1989). 
La methode pseudo-statique (ou methode du coefficient sismique) considere que la 
structure se comporte comme un corps rigide et ignore sa reponse modale a une 
sollicitation dynamique. Les forces d'inertie sont obtenues par multiplication de la 
masse de la structure au-dessus du plan d'analyse par 1'acceleration sismique, qui est 
assumee constante et uniforme sur toute la hauteur. Elles sont appliquees statiquement 
au centre de gravite du bloc etudie. HQ (2003) recommande d'effectuer 1'analyse de 
contraintes a l'aide des forces d'inertie precedentes, mais l'analyse de stabilite est 
effectuee en appliquant le principe des accelerations soutenues, c'est-a-dire qu'on 
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multiplie ces forces par 0.5. Les forces d'inertie dues aux accelerations verticales sont 
generalement obtenues en multipliant par 2/3 des valeurs precedentes. La methode 
pseudo-statique neglige la flexibilite de l'ouvrage et ne donne des resultats precis que 
pour des structures tres rigides. CDA (2007) recommande son utilisation pour une 
verification preliminaire et FERC (2002) considere qu'il ne s'agit pas d'une methode 
d'analyse acceptable. 
La methode spectrale simplified proposee par Chopra et Tan (1989) pour les evacuateurs 
de crues permet de tenir compte de facon approximative de 1'amplification dynamique 
dans la structure. La reponse du barrage ou de l'evacuateur de crues est calculee selon 
son mode fondamental de vibration pour une excitation horizontale. Une correction est 
appliquee pour tenir compte des modes superieurs. Cette methode permet aussi 
d'evaluer de fagon approximative 1'augmentation de la periode de vibration causee par 
la presence du reservoir et de la fondation. II s'agit d'une alternative aux analyses 
spectrales completes, qui necessitent l'usage d'un logiciel specialise. 
Un exemple evident pour lequel la methode de gravite ID s'avere inappropriee est le cas 
d'un evacuateur de crues soumis a un chargement sismique. La composante 
longitudinale de l'excitation genere alors des efforts non negligeables selon l'axe faible 
des piliers de l'evacuateur de crues. Ces efforts peuvent done avoir un impact 
significatif sur la fissuration et la stabilite de l'ouvrage. 
2.2.2 Methode de gravite tridimensionnelle 
Pour un ouvrage sollicite dans la direction longitudinale, la methode de gravite ID 
devient inapplicable et on doit se tourner vers son pendant tridimensionnel (Fig. 2.1). Le 
calcul des contraintes est alors adapte pour tenir compte d'un probleme de flexion 
biaxiale (Boresi et Sidebottom, 1985): 
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p Mcv Mycr 
— ± — L J - ± — y — (2-3) 
A / / . 
ou P est la resultante axiale, A est l'aire de la section, Mx et My sont les moments 
resultants au centre de gravite de la section selon les axes x et y, cy et cx sont les 
distances entre le C.G. et le point ou on calcule la contrainte selon les axes x et y et Ix et 
Iy sont les inerties des sections par rapport aux axes x et y. 
Lorsque les contraintes de traction excedent la resistance du joint, une procedure 
iterative de propagation de la fissure peut egalement etre appliquee. Cependant, le 
calcul est un peu plus complexe, car la fissure peut se deplacer selon n'importe quelle 
direction dans le plan horizontal. Stefan et Leger (2008) proposent une implementation 
de la methode de gravite 3D permettant l'analyse de fissuration de piliers d'evacuateurs 
de crues soumis a une interaction P-Mx-My (Fig. 2.1) incluant les sous-pressions. 
Le calcul du FSG est effectue de la meme fagon que pour la methode de gravite ID 
(equation 2-2), sauf qu'on substitue a Vy la resultante des forces horizontales (equation 
2-4), sauf si le glissement est empeche dans l'une des deux directions. 
Vr,s = VV,
2+V,2 (2-4) 
ou Vx et Vy sont respectivement les forces horizontales selon les axes x et y et VreS. est la 
resultante. 
La methode de gravite 3D presente un avantage marque par rapport a la methode ID, 
puisqu'elle permet d'analyser des structures soumises a un chargement applique selon 
les deux directions horizontales. Toutefois, les methodes d'analyse sismique applicables 
sans developper un modele d'elements finis demeurent les memes. De plus, cette 
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methode ne permet pas d'etudier l'effet de la structure de levage en acier et des 
equipements (treuils) sur la stabilite de l'ouvrage. 
2.2.3 Methode des elements finis 
La methode des elements finis consiste a modeliser une structure a l'aide d'un logiciel 
specialise tel que SAP2000 (CSI, 2006). Cette methode, plus sophistiquee que les deux 
precedentes, permet d'analyser des constructions ayant une geometrie plus complexe et 
constituees de structures ayant des rigidites differentes. En effet, contrairement a la 
methode de gravite, la compatibility des deplacements entre les elements structuraux est 
assuree. Elle n'est done pas limitee aux coursiers et piliers en beton. II est possible 
d'etudier un evacuateur de crues avec une structure de levage en acier, des equipements 
et des vannes. On pourrait egalement modeliser une fondation flexible, ce qui n'a 
toutefois pas ete realise dans le present travail. 
Pour modeliser la structure de beton d'un evacuateur de crues avec coursier soumis a 
une sollicitation sismique 3D, trois types d'elements finis peuvent etre utilises : 
1) Les elements de poutres; 
2) les elements de coques epaisses; 
3) les elements de solides 3D. 
Pour un evacuateur de crues soumis a une sollicitation sismique 3D, un modele 
d'elasticite planaire est questionnable, puisqu'il y a un chargement dans la direction rive 
gauche - rive droite. Miron (1997) presente une etude comparative de l'effet de 
1'utilisation de differents types de modelisation pour un pilier d'evacuateur de crues 
soumis a un seisme. Au chapitre 4 de ce memoire, on retrouve egalement une 
comparaison des modes fondamentaux de vibration pour quatre modeles differents de 
l'evacuateur de crues etudie au chapitre 3. 
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Pour modeliser le pilier et le coursier de l'evacuateur de crues du chapitre 3, on a choisi 
d'utiliser un modele constitue d'elements de coques epaisses a 4 noeuds. L'element de 
coque est forme par l'addition d'un comportement membranaire (contraintes planaires) 
et d'un comportement de plaque (flexion). H comporte 6 degres de liberte a chaque 
noeud, tel qu'illustre a la figure 2.2. La rotation hors-plan (Mz) constitue cependant un 
degre de liberte artificiel (« drilling degree of freedom »). Le comportement flexionnel 
de 1'element de coque epaisse utilise la formulation des plaques de Mindlin, qui inclut 
les deformations transversales en cisaillement. Celles-ci deviennent importantes des que 
l'epaisseur de l'element coque excede environ 1/10 a 1/5 de la portee (CSI, 2006), ce qui 
est le cas de l'evacuateur de crues etudie. 
Fig. 2.2 Degres de liberte d'un element de coque : a) element membranaire; b) element 
plaque (flexion) 
L'utilisation d'elements finis (EF) de coques epaisses permet une bonne representation 
de la structure tout en conservant un nombre raisonnable de degres de liberte. Les EF de 
solides 3D auraient certainement permis un gain en precision dans la distribution des 
contraintes, mais auraient alourdi de fa§on importante les analyses modales et les 
analyses dynamiques temporelles. Comme on n'utilise pas le modele EF pour 
determiner la distribution des contraintes dans la structure mais bien pour obtenir une 
solution en equilibre et les forces internes resultantes, il s'agit d'une approche 
convenable. 
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Un avantage majeur de la methode des elements finis est qu'elle permet d'avoir recours 
a des methodes d'analyse dynamique beaucoup plus sophistiquees. On peut proceder, 
en ordre de complexity et de precision croissante, a des analyses spectrales, temporelles 
lineaires et temporelles non lineaires. Cependant, pour evaluer directement le 
pourcentage de fissuration dans la section, ainsi que le glissement, il faut avoir recours a 
des analyses non lineaires qui demandent un effort de calcul considerable. De plus, les 
algorithmes de calcul ne sont generalement pas tres robustes lorsque Ton considere des 
plans de fissuration multiples avec des elements de contact tout en considerant 
1'amplification dynamique des forces d'inertie a l'aide de la methode EF. Pour ce 
memoire, on a plutot opte pour une analyse dynamique lineaire avec la methode EF. 
Cependant, les forces resultantes sont utilisees dans un calcul non lineaire simplifie 
utilisant la methode de gravite 3D pour determiner le FSG. 
2.2.4 Poussee hydrodynamique et sous-pressions 
L'interaction fluide-structure entre le barrage (ou l'evacuateur de crues) et le reservoir 
est en fait un probleme complexe qui peut etre traduit plus simplement sous forme de 
masses et d'amortissement ajoutes. Les masses ajoutees allongent la periode de 
vibration de la structure, ce qui modifie l'ordonnee spectrale correspondante et en 
consequence les forces sismiques resultantes. L'amortissement ajoute, attribuable a la 
reflexion, la refraction et 1'absorption des ondes de pression, reduit la reponse de la 
structure (USACE, 2003). Une partie des pressions hydrodynamiques est independante 
de la reponse dynamique de l'ouvrage, tandis qu'une autre composante, de moindre 
intensite depend de la reponse modale de la structure et varie done en fonction de ses 
frequences de vibration (Fig. 2.3). Tekie et Ellingwood (2003) effectuent une revue des 
methodes disponibles pour representer l'interaction entre la structure et le reservoir. 
Certaines presentent des solutions dans le domaine des frequences ou dans le domaine 
des frequences et du temps. D'autres methodes plus simples represented le reservoir 
comme une serie de masses d'eau attachees en serie avec des amortisseurs (ressorts). 
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Fig. 2.3 Pression hydrodynamique sur la paroi amont d'un barrage (FERC, 2002) 
Pour calculer les pressions hydrodynamiques dans la direction amont-aval, on assume 
generalement que l'eau dans le reservoir est incompressible, que le reservoir s'etend a 
l'infini vers l'amont et que le barrage est rigide. On modelise alors les pressions 
hydrodynamiques a l'aide de masses ajoutees attachees a la paroi amont de l'ouvrage et 
independantes de sa reponse modale (Westergaard, 1931). La distribution de ces masses 
adopte un profil parabolique. Si Ton subdivise la hauteur (H) de l'ouvrage en un certain 
nombre (en fonction du degre de precision desire) de masses (mi) auxquelles sont 
associees une aire tributaire (A;), la valeur d'une masse situee a 1'elevation z; par rapport 
a la base est calculee comme suit pour une paroi amont verticale : 
m .^IpjHW-zJA, (2-5) 
La figure 2.4 illustre bien le principe de la methode. 
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L—<7/8>H—J 
Fig. 2.4 Principe de la methode de Westergaard pour le calcul des masses ajoutees 
(USACE, 2003) 
L'hypothese de Westergaard n'est toutefois pas valable pour la representation des 
pressions hydrodynamiques agissant entre deux parois relativement rapprochees, comme 
c'est le cas entre les parois laterales des piliers d'un evacuateur de crues. Dans ce cas, la 
pression hydrodynamique peut etre subdivisee en une pression convective qui represente 
une partie de l'eau a la surface du reservoir dont le mouvement est dephase par rapport 
au mouvement de la structure (« sloshing ») et une pression impulsive. La pression 
impulsive represente quant a elle la partie du reservoir qui se deplace avec la structure de 
beton. Epstein (1976) presente un modele a trois masses permettant d'approximer de 
fagon simple les deux composantes de la pression hydrodynamique entre les parois d'un 





















Fig. 2.5 Pression hydrodynamique agissant sur les parois d'un reservoir ferme : a) 
representation du reservoir; b) modele a trois masses de Epstein (1976) 
Les equations (2-6) permettant de determiner la valeur des masses et leur hauteur, ainsi 
que la rigidite des ressorts associes a la composante convective (Epstein, 1976). 
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ou m est la masse d'eau totale dans le reservoir et a est le rapport entre la hauteur du 
reservoir et la demi-largeur du reservoir (L, Fig. 2.5). 
A 1'annexe A, on retrouve le calcul des differents parametres de ce modele pour 
l'evacuateur de craes etudie au chapitre 3 de ce memoire. 
Le modele de la figure 2.5 a ete concu pour determiner les pressions hydrodynamiques 
agissant sur les parois d'un reservoir ferme. Ce n'est pas tout a fait la situation qui 
prevaut entre les piliers d'un evacuateur de crues, mais on peut considerer ce modele 
comme une solution approximative. De plus, la contribution de la pression 
hydrodynamique due a la flexibilite de la structure est encore une fois negligee. Par 
ailleurs, la masse totale de l'eau comprise entre les piliers est conservee. C'est 
l'approche recommandee par le guide Suisse d'evaluation de la securite des barrages 
(OFEG, 2003), qui ne specifie pas de details sur la distribution a adopter. 
Lors de 1'analyse de fissuration et de stabilite d'un evacuateur de crues, on doit 
egalement tenir compte des sous-pressions agissant au niveau du plan d'analyse. Pour 
un evacuateur de crues muni d'un coursier, on utilise une distribution similaire a celle 
d'un barrage-poids en beton pour tous les plans d'analyse situes sous le seuil de la 
vanne. On assumera toutefois une sous-pression constante et egale a la pression 
hydrostatique amont sur toute la profondeur du nez du pilier (Fig. 2.6). 
Pour un plan d'analyse qui intercepte la vanne, on utilise une sous-pression constante et 
egale a la pression hydrostatique amont jusqu'a la rainure des vannes, puis on adopte un 
profil conique decroissant lineairement sur une longueur egale a la largeur du pilier, tel 
que montre a la figure 2.7 (Miron, 1997). 
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Debut du 
coursier - • A -> B Coupe A A Coupe B B 
A\ /T\ /T\ /[\ sf\ /[\ A\ /|\/l\/I\/{\/t\/T\/K/K/t\yJ\/t\ 
-> A • B 
Fig. 2.6 Profil des sous-pressions d'un evacuateur de crues pour un plan d'analyse sous 
le seuil de la vanne 
vanne 
Fig. 2.7 Profil de sous-pressions coniques pour un evacuateur de crues pour un plan 
d'analyse interceptant la vanne (adapte de Miron, 1997) 
En condition sismique, plusieurs normes recommandent de considerer des sous-
pressions inchangees et egales aux sous-pressions precedant le seisme (CDA, 2007; 
US ACE, 1995; FERC, 2002; ANCOLD, 1998). En effet, durant un tremblement de 
terre, s'il y a formation de fissures, elles s'ouvrent et se referment periodiquement. Par 
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consequent, l'eau qui s'infiltre est presque aussitot expulsee. Par contre, en condition 
post-sismique, il faut tenir compte de 1'augmentation des sous-pressions dans les fissures 
non drainees. 
2.2.5 Vannes et equipements de levage 
Certains evacuateurs de crues sont munis de vannes dont la geometrie fait en sorte que 
leur ouverture est reglee uniquement par la hauteur d'eau dans le reservoir, ne 
necessitant ainsi aucune source d'electricite externe. Cependant, plusieurs comportent 
des vannes qui doivent etre accompagnees d'un systeme de levage. C'est notamment le 
cas des vannes Stoney, dont est muni l'ouvrage analyse dans le cadre de cette etude (Fig. 
2.8). L'evacuateur de crues peut alors etre dote d'un systeme fonctionnant a treuil(s) et 
cables ou encore a treuil(s) et vis comme c'est le cas pour l'ouvrage etudie dans le 
present memoire (voir Fig. 2.9). L'operation de ces equipements requiere la presence 
d'une superstructure en acier ancree sur la Crete des piliers et constitute de tours et d'un 
pont permettant l'entreposage et la circulation des treuils (Fig. 2.9b)). Dans certains cas, 
1'ouverture des vannes est assuree par une grue portique, situee a proximite ou encore 
par un systeme de cylindres hydrauliques. 
La performance sismique des evacuateurs de crues avec vannes est un sujet qui a ete, 
jusqu'a present, relativement peu aborde dans la litterature, particulierement en ce qui a 
trait a la structure de levage et aux equipements electromecaniques. Patev et Putcha 
(2005) ont developpe des schemas logiques (voir section 2.3) pour revaluation du risque 
associe a l'operation des vannes, incluant les equipements electromecaniques. 
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Fig. 2.8 Vanne Stoney (Lewin, 2001) 
Caron et Chouinard (2007) presentent une methode pour 1'evaluation de la condition 
d'un evacuateur de crues incluant les vannes et equipements de levage. L'importance et 
la condition de chacune des composantes principales du systeme sont evaluees a l'aide 
d'indices, ce qui permet d'etablir une liste de priorites pour les activites d'entretien 
executees sur l'evacuateur de crues. Putcha et Patev (2000) revoient egalement une 
variete de methodes devaluation du risque pour les vannes et equipements associes. 
Les etudes precedentes identifient certains des mecanismes de rupture pouvant mener a 
l'incapacite d'operer les vannes. Elles ne sont toutefois pas conduites dans le contexte 
precis d'une etude de risque sismique. Ballard et Lewin (1998) ont developpe des 
schemas logiques pour les evacuateurs de crues avec vannes soumis specifiquement a 
des charges sismiques (Fig. 2.10). Le cas particulier des vannes radiales dont 
l'ouverture est assuree par des cylindres hydrauliques est etudie, mais le principe est 





Fig. 2.9 Evacuateur de crues avec vannes muni d'un systeme de levage a treuils et a vis : 
a) evacuateur de crues etudie; b) structure d'acier et equipements de levage de 
l'evacuateur de crues etudie; c) vis de levage accrochee a une vanne en position levee 
pour un autre evacuateur de crues du meme type 
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Fig. 2.10 Representation partielle de l'arbre de defaillance (« fault tree ») developpe par 
Ballard et Lewin (1998) pour I'ouverture des vannes d'un evacuateur de crues en 
condition post-sismique: a) apergu generate; b) rupture du mecanisme de levage; c) 
fonctionnement inadequat des systemes de controle; d) Endommagement des structures 
(Suite a la page suivante) 
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Fig. 2.10 Suite 
Les informations issues des documents enumeres precedemment ont permis 
l'elaboration de la figure 2.11 et du « success path » illustre a la figure 3.3. Cependant, 
aucune donnee quantifiant la performance sismique des structures et equipements de 
levage d'un evacuateur de crues n'a ete trouvee dans la litterature accessible au public. 
L'etude presentee au chapitre 3 concerne seulement les modes de rupture de 
l'evacuateur de crues et de ses equipements. La possibilite de rupture dans la fondation 
ou dans les lignes electriques du reseau au sol, attribuable par exemple a des 
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Fig. 2.11 Identification des principaux mecanismes de rupture d'un evacuateur de crues 
avec vannes soumis a un seisme 
2.3 Methodes devaluation de la securite sismique des centrales nucleaires 
Depuis le milieu des annees 1970, un grand nombre de programmes de recherches ont 
ete entrepris pour developper des methodes pour 1'analyse de la securite sismique des 
centrales nucleaires (ASCE, 2000). Une procedure de premiere generation, appelee 
« Seismic Probabilistic Safety Assessment » (PSA) a d'abord ete proposee. A partir du 
milieu des annees 80, une nouvelle methodologie, appelee « Seismic Margins Analysis » 
(SMA) a ete mise en place parallelement par le « Nuclear Regulatory Commission » 
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[NRC] (Budnitz et al., 1985) et par le « Electric Power Research Institute » [EPRI] 
(Reedetal., 1991). 
2.3.1 Methode « Probabilistic Safety Assessment» 
Le principal objectif de la procedure PSA consiste a obtenir un estime de la probabilite 
de rupture d'un systeme pour differentes intensites de seismes. La methode vise 
egalement 1'identification des elements cles contribuant au risque, c'est-a-dire les 
structures ayant la probabilite de rupture la plus elevee. 
La premiere etape d'un PSA est le developpement de courbes d'alea sismique (Etape 1, 
Fig. 2.12), qui represented la probabilite de depassement en fonction d'un parametre 
sismique tel que 1'acceleration de pointe au sol (APR ou PGA en anglais). Selon que 
Ton souhaite ou non tenir compte de l'incertitude de l'alea sismique, une courbe - le 
plus souvent la moyenne - ou une famille de courbes associees chacune avec une 
probabilite (ex. : 15e centile, mediane, moyenne, 85e centile) sont construites. 
Par la suite, en se basant sur l'expertise des analystes et en s'appuyant sur des analyses 
de risques realisees precedemment, on identifie les composantes potentiellement 
critiques du systeme (Etape 2, Fig. 2.12). Une inspection approfondie est ensuite 
realisee (Etape 3, Fig. 2.12) afin d'eliminer les equipements ou structures qui ne 
semblent pas problematiques. On doit par la suite construire des courbes de fragilite 
pour les equipements et structures jugees critiques (Etape 6, Fig. 2.12). Les courbes de 
fragilite expriment la probabilite de rupture d'une structure ou d'un equipement en 
fonction du meme parametre que celui utilise pour les courbes d'alea sismique. Une fois 
de plus, une seule courbe ou une famille de courbes peuvent etre utilisees. Cette 
procedure necessite la connaissance de l'incertitude reliee aux parametres utilises pour la 
modelisation et de l'incertitude aleatoire. Par exemple, pour les structures, on doit tenir 
compte de l'incertitude statistique reliee aux proprietes des materiaux. La prise en 
compte des incertitudes n'est pas une tache facile et peut necessiter des essais en 
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laboratoire et l'avis d'experts. Des donnees provenant de rapports de qualification 
sismique, des criteres de conception, de seismes passes et d'analyses structurales 
peuvent etre utilisees comme complement pour determiner la fragilite sismique de 
certaines composantes typiques. Des spectres de reponse de plancher sont utilises pour 
evaluer l'excitation sismique au support des equipements. Par la suite, une analyse de 
systeme (Etape 8, Fig. 2.12) est realisee en utilisant des schemas logiques (« fault 
trees », « event trees ») afin de determiner la ou les courbes de fragilite du systeme 
global (voir par exemple la figure 2.10). La convolution des courbes d'alea sismique et 
des courbes de fragilite du systeme permet d'obtenir la probability de rupture du systeme 
pour differentes intensites de seismes. Pour une explication plus complete de la 
methode, le lecteur peut se referer a Kennedy et Ravindra (1984). 
Les premieres PSA ont ete effectuees dans l'industrie nucleaire. Plus recemment, elles 
ont ete utilisees pour les barrages-poids en beton (Tekie, 2001; Tekie et Ellingwood, 
2003; Kostov et al., 2006). Tekie et Ellingwood (2003) utilisent des distributions 
normales et uniformes pour caracteriser l'incertitude des materiaux, alors que Kostov et 
al. (2006) effectuent des tests in situ et en laboratoire. BC Hydro (1997) utilise aussi la 
methode PSA pour 1'evaluation sismique des structures de l'amenagement de Stave 
Falls. Pour les vannes et equipements de levage des evacuateurs de crues, des 
references utiles sont citees a la section 2.2.5 de ce memoire. Cependant, aucune etude 
n'a ete trouvee permettant de construire des courbes de fragilite pour les equipements 
des evacuateurs de crues. 
Les principaux avantages de la procedure PSA sont sa rigueur et le grand nombre 
d'informations qu'elle fournit concernant la vulnerabilite sismique d'un systeme. 
Cependant, il s'agit d'une methode complexe requerant beaucoup de temps et 
d'expertise. Par ailleurs, la credibilite de cette approche est souvent critiquee du a la 
grande difficulte de quantifier les probabilites de defaillance de chacune des 
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composantes incluses dans les arbres de defaillance. C'est ce qui a mene au 
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Fig. 2.12 Etapes de la methode PSA (figures adaptees de Beltran, 1999) 
2.3.2 Methode « Seismic Margins Analysis » 
L'objectif principal de la SMA est d'evaluer la marge qui existe entre le seisme qui 
compromet la securite d'un systeme et le seisme de conception ou de reevaluation. 
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La methode debute avec la selection du « Seismic Margin Earthquake » (SME). Celui-ci 
est utilise pour determiner quelles composantes seront incluses lors de 1'evaluation de 
securite sismique (Etape 1, Fig. 2.13). Le SME choisi doit etre au moins aussi severe 
que le seisme de conception et est selectionne de faqon a « defier » l'amenagement afin 
d'identifier tous ses points faibles. II ne doit cependant pas etre si eleve que presque 
tous les elements devraient etre etudies. Le tableau A-6 de ASCE (2000) explique 
quatre alternatives qui peuvent etre utilisees pour developper un spectre de calcul 
correspondant au SME. Ce spectre est generalement developpe pour une probabilite de 
non depassement unique egale a 84 % (moyenne plus un ecart-type) et il s'agit done 
d'un estime conservateur. Les composantes critiques sont ensuite selectionnees a l'aide 
d'une analyse de systeme (Etape 2, Fig. 2.13) effectuee en utilisant soit des schemas 
logiques (procedure NRC, voir par exemple la figure 2.10) ou des « success paths » 
(procedure EPRI, voir par exemple la figure 3.3). 
Dans le cas de la procedure EPRI, seulement deux «success paths » redondants 
conduisant au meme objectif (par exemple 1'arret du reacteur dans le cas des centrales 
nucleaires) doivent etre identifies, au lieu d'une multitude d'arbres de defaillance. On se 
concentre alors seulement sur la marge de securite sismique que chaque composante des 
« success paths » doit posseder pour assurer la securite sismique du systeme. 
Une inspection (Etape 4, Fig. 2.13) ainsi que la performance theorique des differents 
elements, qui peut etre basee sur d'anciennes PSA, des donnees de seismes passes, des 
donnees generiques ou sur le jugement d'experts sont ensuite utilisees pour identifier les 
structures et equipements susceptibles d'avoir une resistance sismique inferieure a la 
demande engendree par le SME (Etape 5, Fig. 2.13). Seules ces composantes sont 
retenues pour la suite de la procedure. L'etape suivante consiste a calculer une valeur 
conservative de la capacite de chacune d'elles (Etape 6, Fig. 2.13). C'est ce qu'on 
appelle « High Confidence of Low Probability of Failure » (HCLPF). Selon la 
procedure NRC, le HCLPF correspond a une probabilite de rupture de 5 % sur la courbe 
33 
de fragilite ayant un niveau de confiance de 95 % ou a une probability de rupture de 1 % 
sur la courbe moyenne. La procedure EPRI propose plutot une methode simplified pour 
l'obtention du HCLPF utilisant un ensemble de directives deterministes (ASCE, 2000), 
qui se nomme « Conservative Deterministic Failure Margin » (CDFM). 
La derniere etape du SMA est de calculer le HCLPF du systeme, a l'aide du schema 
logique ou du « success path » developpe au depart (Etape 9, Fig. 2.13). La marge entre 
le HCLPF du systeme et le seisme de conception ou d'evaluation peut enfin etre etablie. 
Kennedy (1999) et Garcia-Monge et al. (2001) presentent une revue exhaustive de la 
methode SMA. Budnitz et al. (1985) demontrent egalement l'application de cette 
technique dans le contexte de l'industrie nucleaire. Ce dernier rapport repertorie un 
grand nombre de donnees concernant la fragilite sismique de nombreuses structures et 
equipements typiques de ce type d'amenagement. 
La methode SMA est beaucoup plus simple que la precedente, parce qu'on n'a besoin 
que d'un spectre de calcul (celui du SME) plutot que de courbes d'alea sismique. De 
plus, le nombre de composantes a evaluer est considerablement reduit. Par ailleurs, dans 
le cas de la procedure EPRI, on se concentre uniquement sur les composantes 
necessaires pour atteindre l'objectif de performance (arret du reacteur ou dans le cas 
d'un evacuateur de crues, ouverture des vannes ou maintien de la retenue). Par contre, 
la principale lacune d'une SMA est qu'on obtient une evaluation de la marge de securite 
sismique uniquement par rapport au seisme de conception ou d'evaluation. 
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Fig. 2.13 Etapes de la methode SMA (figure adaptee de Beltran, 1999) 
Cette methode ne semble pas avoir ete adoptee jusqu'a maintenant dans le contexte de 
1'evaluation de la securite sismique des ouvrages hydrauliques. Cependant, le concept 
de « success path » est une avenue interessante, puisqu'il permet de se concentrer sur les 
principaux composants plutot que de proceder a une analyse de systeme complexe. 
Dans le contexte du chapitre 3 de ce memoire, on a decide d'adapter cette approche pour 
l'etude de la securite sismique des evacuateurs de crues. 
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2.4 Developpement d'accelerogrammes simules pour les analyses temporelles 
lineaires 
Cette section presente une revue de la litterature concernant le developpement 
d'accelerogrammes compatibles avec des spectres de calcul. De tels accelerogrammes 
ont ete developpes dans le cadre de ce travail afin d'effectuer une analyse dynamique 
incrementale (IDA). Cette IDA etait necessaire pour 1'evaluation de la securite sismique 
de l'evacuateur de crues sous differentes intensites de seismes. La section 2.4.1 
explique d'abord les fondements d'une analyse IDA et la section 2.4.2 presente les 
seismes utilises comme bases de verification pour les barrages et evacuateurs de crues. 
2.4.1 Analyse dynamique incrementale (IDA) 
L'analyse IDA consiste a soumettre une structure a plusieurs accelerogrammes 
correspondant a des intensites croissantes de seismes. Deux options sont alors 
disponibles : (1) utiliser un seul ensemble d'accelerogrammes (analyse 3D) mis a 
l'echelle ou (2) utiliser des ensembles d'accelerogrammes distincts. La deuxieme option 
implique davantage de travail, mais est plus rigoureuse d'un point de vue sismologique. 
En effet, il a ete demontre que les caracteristiques d'une excitation sismique (duree, 
nombre de cycles, etc.) sont sensibles a son intensite (voir la section 2.4.5 de ce 
memoire), de sorte que l'utilisation d'un seul ensemble d'accelerogrammes peut mener a 
des resultats qui ne sont pas toujours realistes. Pour cette raison, dans le cadre de ce 
projet, on a choisi des accelerogrammes differents pour chacun des spectres de calcul 
illustres a la figure 3.4a) qui correspondent a differentes periodes de retour (RP). 
La procedure IDA resulte en une courbe representant 1'evolution d'un parametre de 
reponse structurale (variable d'etat constituant une mesure des dommages) en fonction 
d'un second parametre qualifiant l'intensite d'un seisme. Le plus souvent, on utilise 
1'acceleration ou la vitesse de pointe au rocher ou encore 1'acceleration spectrale 
correspondant a la periode fondamentale de la structure. Les figures 3.5 a 3.10 de ce 
memoire sont en fait des courbes IDA utilisant la RP comme parametre d'intensite 
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sismique. Pour les figures 3.5 et 3.6, les PGA correspondantes sont egalement 
indiquees. Pour plus de renseignements concernant cette methode, le lecteur peut referer 
a Vamvatsikos et Cornell (2002). 
2.4.2 Definition des seismes SBE (OBE) et SMD (MDE) 
La verification des barrages et evacuateurs de crues est effectuee pour deux intensites de 
seismes, le Seisme Maximal de Dimensionnement (SMD) et le Seisme de Base 
d'Exploitation (SBE). 
Le SMD, aussi appele «Maximum Design Earthquake » (MDE) ou «Earthquake 
Design Ground Motion » (EDGM), represente l'intensite sismique pour laquelle un 
barrage doit etre concu ou reevalue. Le barrage ainsi que ses structures connexes (dont 
les evacuateurs de crues) doivent resister au SMD sans rupture catastrophique, c'est-a-
dire sans aucune liberation des eaux du reservoir. De lourds dommages et pertes 
economiques sont toutefois toleres (CDA, 2007; HQ, 2003; US ACE, 2003). Selon CDA 
(2007), le SMD peut avoir une periode de retour variant entre 500 ans et 10 000 ans 
selon le niveau des consequences engendrees par la rupture de l'ouvrage, en termes 
d'alea sismique moyen. Selon HQ (2001), la probability du SMD peut meme atteindre 
100 000 ans, selon certaines normes a travers le monde. Le SMD actuellement en 
vigueur au Quebec (HQ, 2001) a une periode de retour de 2500 ans et est base sur un 
spectre de calcul a probability de depassement uniforme (UHS) median. Selon CDA 
(2007), l'alea moyen se situe generalement entre le 65e et le 75e centile d'une 
distribution, alors que la mediane correspond au 50e centile, ce qui constitue done une 
difference significative. 
Le SBE ou « Operating Basis Earthquake » (OBE) correspond a un seisme susceptible 
de se produire durant la vie de l'ouvrage. Suite au SBE, toutes les composantes d'un 
amenagement hydroelectrique doivent demeurer fonctionnelles. Cela signifie que les 
divers equipements assurant le fonctionnement des evacuateurs de crues, par exemple, 
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doivent demeurer operationnels. USACE (2003) et HQ (2003) recommandent 
l'utilisation d'une periode de retour de 145 ans pour le SBE, ce qui represente une 
probability de depassement de 50 % en 100 ans. Un choix different peut toutefois etre 
effectue en fonction de la duree de vie prevue pour une structure et de l'importance des 
consequences que sa rupture entrainerait. Par exemple, selon la norme australienne 
ANCOLD (1998), le SBE devrait avoir une periode de retour comprise entre 200 et 1000 
ans. 
2.4.3 Definition de spectres horizontaux de calcul specifiques au site 
Afin d'obtenir le UHS correspondant a un site particulier, on peut avoir recours a un 
sismologue, qui utilisera un modele permettant de decrire le contexte sismique 
particulier de la zone d'interet. Pour l'Est du Canada, deux modeles sont generalement 
utilises. Le premier est le modele historique (H), utilisant des donnees provenant de 
seismes passes qui se produisent dans des zones sources. Le modele regional (R) reflete 
pour sa part le contexte sismo-tectonique regional, c'est-a-dire les principales structures 
a la base de l'activite sismique. Pour l'Est du Canada, on retrouve principalement le 
« Rift Iapetan », qui longe le fleuve Saint-Laurent (HQ, 2001). Un troisieme modele, le 
modele robuste, consiste a utiliser le maximum des deux valeurs precedentes. Selon 
l'option choisie, les resultats peuvent diverger de fagon importante. 
Lorsqu'on ne peut, pour des raisons economiques par exemple, avoir recours aux 
services d'un expert, on peut se tourner vers les normes. Toutefois, au Canada et au 
Quebec, la plupart des UHS disponibles correspondent a une periode de retour de 2500 
ans, MDE fixe par les normes de conception et devaluation (HQ, 2001; CNBC, 2005). 
Ko et Schellenberg (2002) ont cependant developpe des spectres horizontaux pour des 
periodes de retour de 200, 500, 1000, 2500 et 10 000 ans specifiques au Sud, a l'Est et 
au Nord-Ouest de 1'Ontario, ainsi qu'au Manitoba. A titre d'exemple, les spectres ci-
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Fig. 2.14 Spectres horizontaux pour la region Ottawa Valley (adapte de Ko et 
Schellenberg, 2002) 
Wanitkorkul et Filiatrault (2005) ont effectue un travail similaire pour la ville de New-
York pour des periodes de retour de 200, 500, 1000 et 2500 ans. Atkinson et Elgohary 
(2007) presentent, pour leur part, une forme spectrale considered adequate pour 
representer le contenu frequentiel de UHS ayant des periodes de retour entre 1000 et 
100 000 ans et pour des sites situes dans l'Est de l'Amerique du Nord (ENA). 
2.4.4 Obtention de spectres verticaux a partir de spectres horizontaux 
II est pratique courante d'obtenir un spectre vertical en appliquant au spectre horizontal 
correspondant un facteur d'etalonnage unique variant entre 1/2 et 2/3 (CDA, 2007; HQ, 
2001). Cette methode ne tient toutefois pas compte du fait que le contenu frequentiel de 
l'excitation verticale est plus eleve que celui de l'excitation horizontale. D'autre part, le 
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meme ratio est utilise entre le spectre vertical et le spectre horizontal pour des seismes 
rapproches et eloignes. 
Dans le domaine nucleaire (ASCE, 2000), on propose l'utilisation d'un facteur de 2/3 
pour un spectre de calcul controle par des seismes provenant de sources eloignees. Pour 
des tremblements de terre rapproches, on propose d'utiliser au facteur d'au moins 1 pour 
les periodes de vibration sous 0.2 s, de 2/3 pour des periodes superieures a 0.33 s et des 
valeurs intermediaires sont employees entre 0.2 s et 0.3 s. 
De recentes etudes (Silva, 1997; Bozorgnia et Campbell, 2004; Bozorgnia et Bertero, 
2004) indiquent que pour des seismes se produisant a une distance superieure a environ 
30 km, les ordonnees du spectre vertical sont entre 1/2 et 1/3 des ordonnees du spectre 
horizontal. Pour des seismes se produisant a de tres courtes distances (< 30 km) et ayant 
des magnitudes entre 6 ¥2 et 7 ¥2, les ordonnees du spectre vertical sont superieures ou 
egales a celles du spectre horizontal pour des periodes inferieures a 0.2 - 0.3 seconde. 
Pour des periodes plus longues, il faut multiplier par des facteurs variant entre 1/2 et 1/3. 
Une autre methode fournit des directives plus precises pour tenir compte a la fois du 
contenu frequentiel distinct d'une excitation verticale et des differences observees selon 
la distance du seisme. II s'agit de la methode « Shift & Reduce » (Christopoulos et al., 
2003). Cette technique consiste a appliquer un facteur de reduction sur les periodes du 
spectre horizontal (Sf), ce qui a pour effet de decaler le spectre vers de plus faibles 
periodes (hautes frequences) de vibration. Ensuite, on applique un facteur de reduction 
sur les accelerations spectrales (Rf), ce qui reduit l'amplitude du spectre. Pour les 
seismes de l'Est du Canada, les facteurs proposes par Christopoulos et al. (2003) sont 
illustres au tableau 2.3, pour des distances epicentrales respectivement inferieures et 
superieures a 30 km. La figure 2.15 illustre l'application de cette methode, qui a ete 
adoptee au chapitre 3 de ce memoire. 
40 
Tableau 2.4 Facteurs de transformation l'obtention d'un spectre vertical a partir d'un 
spectre horizontal (adapte de Christopoulos et al., 2003) 
Oil 








Fig. 2.15 Illustration du concept « Shift (Sf) & Reduce (Rf) » pour l'obtention d'un 
spectre vertical a partir d'un spectre horizontal (Wanitkorkul et Filiatrault, 2005) 
2.4.5 Developpement d'accelerogrammes compatibles avec les spectres de calcul 
Si Ton souhaite effectuer des analyses dynamiques temporelles sur un ouvrage, des 
accelerogrammes compatibles avec les spectres de calcul doivent etre developpes. Pour 
ce faire, il existe principalement trois methodes : 
1) L'utilisation d'enregistrements historiques; 
2) la generation d'accelerogrammes a l'aide de methodes stochastiques; 
a) sans modele a la source physique; 
b) avec modele a la source physique. 
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La premiere option consiste a utiliser les accelerogrammes de seismes reels possedant un 
contenu frequentiel adequat en fonction de la zone a l'etude. Par exemple, pour l'Est du 
Canada, on recherchera un seisme ayant un contenu frequentiel eleve. Typiquement, 
pour les accelerogrammes de l'ENA, le rapport entre 1'acceleration de pointe en g et la 
vitesse de pointe en m/s devrait etre superieur a 1.2 (HQ, 2003). Un UHS ne peut etre 
reproduit fidelement par un seul seisme a moins de proceder a une calibration spectrale 
(voir section 2.4.7 de ce memoire). Un UHS est effectivement construit a partir du 
regroupement de paires magnitude (M) - distance (R) ayant chacune leur contribution a 
l'alea (voir par exemple Halchuck et Adams, 2003). Toutefois, on peut tenter d'obtenir 
une bonne compatibilite spectrale sur une plage de periodes de vibration relativement 
courte. Afin de selectionner des paires M-R adequates, il est possible d'utiliser les 
tableaux proposes par Atkinson et Boore (1995). Ceux-ci donnent des spectres 
horizontaux sur le roc caracteristiques des seismes de l'ENA pour des magnitudes entre 
4.50 et 7.25 et pour des distances hypocentrales variant entre 10 et 500 km. En fonction 
du spectre de calcul developpe, il est done possible de choisir la paire M-R pour laquelle 
la correspondance avec le spectre UHS est la meilleure. Atkinson et Elgohary (2007) 
fournissent egalement des indications quant aux choix de paires M-R pour des periodes 
de retour entre 1000 et 100 000 ans pour des sites de l'ENA. Pour bien representer le 
spectre UHS sur la plage des courtes periodes, des seismes de magnitude 5.5 a 6.5 se 
produisant a des distances hypocentrales (R) inferieures a 50 km sont recommandes. 
Pour la plage des longues periodes, des magnitudes entre 6.5 et 7.5 sont conseillees avec 
des distances pouvant varier entre 20 et 150 km selon la proximite du site avec les 
sources de seismes. Atkinson et Beresnev (1998) presentent des scenarios M-R 
permettant de bien representer le UHS du Code National du Batiment du Canada 
(CNBC) 1995, qui correspondait alors a une periode de retour de 475 ans. Par exemple, 
pour Quebec, Montreal et Ottawa, un M5.5 a R30 km est considere adequat pour de 
courtes periodes de vibration, alors qu'un M7 a R150 km est propose pour couvrir la 
plage des longues periodes. 
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II existe tres peu d'enregistrements historiques possedant des caracteristiques adequates 
pour l'ENA et ayant une magnitude superieure a 5 (voir HQ, 2003). La figure 2.16, 
provenant du site internet de Seismes Canada, illustre bien ce point. Les caracteristiques 
d'une excitation sismique (principalement son contenu frequentiel et sa duree) varient 
considerablement en fonction de la magnitude et de la distance entre la source et le site. 
Lorsqu'on selectionne un seisme historique, il faudrait idealement s'assurer de ne pas 
avoir a le calibrer (voir section 2.4.7) avec un facteur superieur a 2 ou inferieur a 0.5 
(USACE, 2003; HQ, 2003). Selon USCOLD (1999), 1'acceleration, la vitesse et le 
deplacement de pointe d'un seisme historique, de meme que sa duree, devraient etre 
inclus dans une plage de -25 % a +50 % des valeurs cibles. 
Puisque les enregistrements de seismes anterieurs pour l'ENA sont peu nombreux, il 
peut etre necessaire de recourir a d'autres methodes pour obtenir des accelerogrammes 
presentant des caracteristiques adequates. Par exemple, il est possible de generer des 
signaux synthetiques en utilisant une methode stochastique, constituee de modeles 
decrivant le spectre des ondes sismiques a la source du seisme, 1' attenuation des ondes 
entre la source et le site et 1'amplification des ondes pour tenir compte des conditions du 
sol (Wanitkorkul et Filiatrault, 2005). Le spectre du seisme a la source peut etre base ou 
non sur un modele sismologique physique. 
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Fig. 2.16 Tremblements de terre historiques du Canada (Seismes Canada) 
Une technique bien connue sans representation physique de la source consiste a utiliser 
du bruit blanc filtre. Le logiciel SIMQKE (Gasparini et Vanmarcke, 1976) est du 
domaine public et permet de produire de tels accelerogrammes. Atkinson et Boore 
(1995) utilisent une variante de cette approche pour generer des spectres horizontaux 
valides pour l'ENA et correspondant a des scenarios M-R precis. Dans cette etude, 
l'accelerogramme synthetique final est obtenu par multiplication d'un spectre de Fourier 
d'amplitude qui depend de la magnitude et de la distance du seisme (modele a la source, 
modele d'attenuation et filtre) par le spectre gaussien d'un signal de bruit blanc (spectre 
de phases). Les parametres decrivant le spectre a la source sont determines a partir de 
relations empiriques. Les signaux generes a l'aide de ces techniques ne reposent sur 
aucun modele sismologique physique et leur realisme est discutable (HQ, 2003). 
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L'autre approche consiste a utiliser des accelerogrammes simules a partir d'une 
representation deterministe de la source. Parmi les modeles disponibles, on retrouve le 
« Specific Barrier Model » (SBM), recemment adapte par Halldorsson et Papageorgiou 
(2005). Celui-ci est base sur l'hypothese que les seismes de forte intensite sont le 
resultat de la contribution cumulative des nombreuses fissures localisees le long d'une 
faille et dont la rupture est aleatoire et independante. La faille (L x W) est representee 
par un ensemble de fissures circulaires d'egal diametre (2po), tel qu'illustre a la figure 
2.17. A partir de cette idee, il est possible de developper une equation pour le spectre et 
la duree de l'excitation a la source. Pour un resume du modele et des equations 
impliquees, le lecteur est invite a consulter Wanitkorkul et Filiatrault (2005). 
R y p t t » Velocity V »*~ 
Fig. 2.17 Plan de faille tel que represents par le SBM (Wanitkorkul et Filiatrault, 2005) 
2.4.6 Logicielspermettant la generation a"'accelerogrammes simules 3D 
II existe des logiciels rendus publics permettant de generer des accelerogrammes simules 
en utilisant la methode stochastique et le SBM comme modele a la source : SGMSv5 et 
RSCTH (Wanitkorkul et Filiatrault, 2005). Ces logiciels peuvent etre telecharges 
gratuitement a partir du site internet suivant: 
http://civil.eng.buffalo.edu/engseislab/products.htm 
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Le logiciel SGMSv5 (Strong Ground Motion Simulation) permet d'obtenir les trois 
composantes d'une excitation sismique (longitudinale, transversale et verticale) et 
requiert les parametres suivants : 
• Le regime tectonique (inter-plaques, intra-plaque, extensionnel); 
• la magnitude Mw et la distance hypocentrale (R) du seisme; 
• le type de sol; 
• le type de spectre desire (acceleration, vitesse, deplacement); 
• la plage de periodes et le nombre de periodes intermediaries. 
Pour l'Est du Canada, on doit selectionner le regime tectonique intra-plaque, ce qui 
indique au logiciel que le site etudie est relativement loin d'une zone de faille. Pour plus 
d'informations, le lecteur est invite a consulter Halldorsson et Papageorgiou (2004). 
Le logiciel RSCTH (Response Spectrum Compatible Time Histories) permet de generer 
un seul accelerogramme a partir des informations suivantes ainsi que d'un spectre-cible 
predefini: 
• La region tectonique (Est de 1'Amerique du Nord); 
• la magnitude Mw et la distance epicentrale (et non hypocentrale) du seisme; 
• le coefficient d'amortissement de l'oscillateur; 
• la duree de 1'excitation (specifiee ou calculee par le SBM); 
RSCTH est base a la fois sur le SBM et sur une implementation du code presente par 
Deodatis (1996). 
Selon Seismes Canada, les tremblements de terre de l'Est du Canada ont un foyer situe a 
une profondeur variant entre 0 et 30 km. Atkinson et Elgohary (2007) proposent plutot 
des profondeurs comprises entre 5 et 20 km. Ces donnees peuvent etre utilisees si Ton 
souhaite traduire une distance hypocentrale en distance epicentrale et vice-versa. Dans 
ce memoire, on a choisi d'utiliser une profondeur de foyer de 20 km. 
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2.4.7 Methodes de calibration des accelerogrammes et corrections requises 
Les accelerogrammes developpes a l'aide des methodes proposees a la section 2.4.5 
necessitent la plupart du temps une calibration afin d'ameliorer leur degre de 
compatibilite avec le spectre-cible. 
La calibration peut etre effectuee par l'application d'un facteur d'etalonnage unique, 
c'est-a-dire qu'on divise ou multiplie l'accelerogramme pour que son spectre 
corresponde approximativement au niveau de l'UHS. On peut par exemple effectuer la 
calibration sur l'acceleration de pointe au rocher, sur la vitesse de pointe ou encore sur 
une acceleration spectrale particuliere (par exemple la periode fondamentale de vibration 
de la structure analysee). Alternativement, on peut appliquer un facteur permettant de 
minimiser l'aire entre le spectre-cible et le spectre du seisme pour une certaine plage de 
peri odes. 
Un degre de compatibilite plus eleve peut etre obtenu en realisant un etalonnage sur le 
spectre, ce qui peut etre effectue dans le domaine des frequences ou dans le domaine du 
temps. Dans le domaine des frequences, la procedure (recommandee par CSA, 2003) 
consiste a ajuster les coefficients des series de Fourier caracterisant l'accelerogramme 
afin que son spectre s'approche du spectre cible. Les angles de phase ne sont pas 
modifies par cette operation. L'equivalent dans le domaine du temps consiste a ajouter 
ou soustraire des ondulations de duree finie au signal de depart afin d'obtenir un contenu 
frequentiel plus semblable a celui de l'UHS (Abrahamson, 1992). Cette deuxieme 
technique permet parfois d'obtenir un meilleur degre de compatibilite. 
Selon CDA (2007), il est preferable d'effectuer l'etalonnage d'un accelerogramme a 
l'aide d'un facteur de calibration unique. On preserve ainsi le caractere naturel de 
l'enregistrement, c'est-a-dire qu'on conserve les pics et les creux du spectre de reponse. 
Par contre, un plus grand nombre d'enregistrements est requis pour obtenir en moyenne 
un spectre de reponse representatif de l'UHS. Pour une analyse lineaire, USACE (2003) 
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recommande l'utilisation de 3 accelerogrammes pour chaque composante de l'excitation 
si le contenu frequentiel n'est pas ajuste et d'un seul si on a modifie le contenu 
frequentiel de maniere a obtenir une tres bonne compatibility. Dans ce dernier cas, les 
ordonnees du spectre de reponse ne doivent jamais etre inferieures de plus de 15 % a 
celles du spectre cible sur la plage de periodes d'interet. HQ (2003) est plus strict a cet 
egard, puisque dans le cas oil on utilise un seul accelerogramme, on demande de 
s'assurer que les ordonnees spectrales ne sont jamais inferieures de plus de 5 % a celles 
du spectre cible. CDA (2007) suggere pour sa part d'utiliser 3 a 7 ensembles de 
seismes, mais indique qu'il peut etre adequat d'en utiliser moins pour les analyses 
lineaires effectuees avec des accelerogrammes presentant une bonne compatibilite avec 
le spectre cible. A l'internationale, les normes Suisse et australienne (ANCOLD, 1998; 
OFEG, 2003) recommandent d'utiliser 3 accelerogrammes peu importe le type d'analyse 
effectue. Malgre une certaine variability entre les recommandations des diverses 
normes, on peut conclure que l'utilisation d'un seul accelerogramme calibre pres du 
spectre-cible par composante d'un seisme est satisfaisante dans le contexte d'analyses 
dynamiques lineaires preliminaires pour statuer sur la reponse sismique d'un ouvrage. 
Les signaux synthetiques ou simules requierent la plupart du temps une correction 
(« baseline correction »). Ces seismes ne sont pas naturels et il est tres frequent que la 
vitesse, le deplacement final et la vitesse moyenne ne soient pas nuls, ce qui est 
habituellement le cas en realite. La figure 2.18 illustre la difference de l'historique des 
deplacements et des vitesses avant et suite a une telle correction. Seismosignal, un 
logiciel qui peut etre telecharge gratuitement sur le web a l'adresse suivante, permet 
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Fig. 2.18 Modification des proprietes du signal par 1'application du 
baseline correction : a) correction du deplacement final; b) correction de la vitesse finale 
et de la vitesse moyenne (logiciel Seismosignal) 
(1) deplacement initial (3) vitesse initiale 
(2) deplacement corrige (4) vitesse corrigee 
Pour effectuer la correction, on utilise la methode de calibration des moindres carres. 
On choisit le polynome (degre 0 a degre 3) permettant de mieux representer l'historique 
de vitesse. Une fois le polynome construit, il est derive pour obtenir une trace 
d'acceleration qui est par la suite retiree du signal initial de facon a obtenir une vitesse 
finale nulle. La vitesse moyenne ainsi que le deplacement final sont corriges par le fait 
meme. 
2.4.8 Verification de I'independance des accelerogrammes 
Les maxima des trois composantes d'une excitation sismique ne surviennent 
generalement pas aux memes pas de temps. Pour bien reproduire cette caracteristique, il 
est important de verifier I'independance statistique des accelerogrammes d'un ensemble 
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3D. Pour ce faire, on calcule le coefficient de correlation, qui correspond en fait au 
cosinus de Tangle entre les deux signaux. On utilise l'equation 2-7. 
THl TH2 
Oii THl et TH2 sont deux composantes d'un ensemble 3D et 6 est le coefficient de 
correlation. 
Pour chaque pas de temps, on effectue le produit des accelerations des deux 
composantes en conservant les signes (1) et en valeurs absolue (2). La somme des (1) 
divisee par la somme des (2) donne le coefficient de correlation recherche. 
Selon USCOLD (1999), 6 calcule entre deux composantes horizontales d'un seisme 
devrait etre de l'ordre de 0.1. Christopoulos et al. (2003) suggere des valeurs de 0.25 et 
0.12 entre un accelerogramme horizontal et l'accelerogramme vertical correspondant 
pour des distances epicentrales respectivement inferieures et superieures a 30 km. 
2.5 Presentation du chapitre 3 
Comme on a pu le constater au cours de ce chapitre, l'analyse sismique d'un evacuateur 
de crues incluant son systeme de levage est une tache complexe qui fait appel a des 
notions issues de plusieurs disciplines : la sismologie, la structure et egalement la 
mecanique et l'electricite. Au chapitre 3 de ce memoire, on presente une nouvelle 
methodologie pour revaluation de la securite sismique d'un evacuateur de crues. On a 
decide de retenir la notion de « success path » telle que proposee dans l'analyse SMA, 
etant donne sa simplicity et son efficacite. On souhaitait toutefois conserver l'approche 
de l'analyse PSA, selon laquelle plusieurs intensites sismiques sont etudiees. La 
demarche choisie est cependant un peu differente. On emploie plutot une analyse IDA 
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realisee avec des spectres de calcul representant six RP differentes : 200 ans, 500 ans, 
1000 ans, 2500 ans, 5000 ans et 10 000 ans. 
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CHAPITRE 3 
SEISMIC SAFETY ASSESSMENT OF GATED SPILLWAYS" 
Auteurs : Annie Limoges et Pierre Leger 
Article soumis pour publication dans la revue ASCE Journal of Performance of 
Constructed Facilities (soumis le 31 mars 2008). 
3.1 Introduction 
Gated spillways are essential appurtenant structures to control the reservoir water level 
in several hydroelectric facilities (Fig. 3.1). Following a seismic event, quick opening of 
the gates might be required to lower the reservoir reducing the loads acting on a 
damaged structure or in the case where a severe incident occurs at a dam located 
upstream on the same river (Ballard and Lewin 1998). 
The Shi-Kang spillway, in the 1999 Taiwan Earthquake, was cut in a half due to the 
seismic motion of an underlying fault. Earthquake damage has also been reported for 
the Ambuklao spillway in the Philippines due to pounding of the spillway bridge girders 
and piers and permanent residual displacements of the order of 50 cm occurred (ICOLD, 
2001). Spillways have been assessed and strengthened for seismic events (Koltuniuk and 
Mills-Bria 2003, Levenq 1999, Malla et al. 1996, Tinic et al. 1994). However data on 
earthquake seismic capacity of electro-mechanical components (i.e. gate lifting 
equipment and power supply) and supporting steel towers and hoist bridges are very 
scarce. Performance-based seismic evaluation of hydraulic structures is in its infancy. 
Tekie and Ellingwood (2003) presented a methodology for seismic fragility sliding 
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assessment of concrete gravity dams for different amounts of allowable slip (3 mm to 
152 mm). Comprehensive seismic performance-based studies for gated spillways are 
lacking in the literature. 
Hoist bridge Tower 2 hoists 
Fig. 3.1. Spillway analyzed 
The seismic performance of gated spillways should be assessed considering at least two 
earthquake intensities (ICOLD 2002, ICOLD 1989), the Operating Basis Earthquake 
(OBE) and the Maximum Design Earthquake (MDE). The Return Period (RP) of the 
OBE could vary approximately from 100 yrs to 200 yrs. ICOLD (1989) mentions that 
for the OBE the damage should be easy to repair and the dam, appurtenant structures 
and equipments should remain functional. The MDE has a RP that may vary from 
approximately 500 yrs to 10 000 yrs or even more depending on the consequences of 
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failure and the tolerance to risk in a particular socio-economic environment (ICOLD 
1989, CD A 2007). The MDE intensity, related RP and associated performance 
requirements, could vary among the different components of the spillway. For example, 
Levenq (1999) uses a RP of 3000 yrs for the gate supporting towers and bridge (non 
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Fig. 3.2. Hierarchy of damages for increasing ground motion intensity 
This paper presents a global seismic safety assessment methodology of gated spillways 
that has been adapted from the Seismic Margin Assessment Methodology (SMA) used 
for nuclear power plants (ASCE 2000). As in SMA, a success path (Fig.3.3) has been 
identified to operate the gates and retain the reservoir. However, incremental dynamic 
analyses (IDA) have been performed to define the evolution of damage with ground 
motion intensity (Vamvatsikos and Cornell 2002). A case study is presented to illustrate 
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the application of the proposed approach considering an actual 38 m high gated spillway 
located in Canada, and built about 80 yrs ago. Fig. 3.2 indicates the hierarchy of failure 
mechanisms that might occur as the ground motion intensity is increased for this 
spillway. 
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Fig. 3.3 Success path to open gates 
3.2 Three-Dimensional Ground Motions for Seismic Safety Evaluation 
3.2.1 Horizontal and Vertical Spectra for Different Return Periods 
Transient IDA are performed using three-dimensional (3D) response spectra compatible 
ground motion accelerations at six RP ranging from 200 yrs (OBE) to 10 000 yrs. In 
Canada, dam safety guidelines specify a MDE with a RP ranging from 500 yrs to 10 000 
yrs according to the dam risk classification (CDA 2007). The horizontal spectra used in 
this project are adapted from Eastern North America seismic data provided by (a) Ko 
and Schellenberg (2002) for Ottawa Valley, and (b) Wanitkorkul and Filiatrault (2005). 
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Vertical spectra were obtained using the shifted and reduced horizontal spectra, as 
described by Wanitkorkul and Filiatrault (2005). The resulting horizontal and vertical 
spectra are shown in Fig 3.4. 
3.2.2 Spectrum Compatible Ground Motion Time Histories 
The number of historical strong motion accelerograms available in Eastern North 
America (ENA) is very limited. Intensity, frequency content and duration of ground 
motions vary significantly according to moment magnitude (M) and hypocentral 
distance (R) to the site. For these reasons, simulated response spectrum compatible 
ground motion time histories were generated as follows. First, a small number of 
realistic ENA M-R scenarios on rock sites were selected for each horizontal spectrum, 
using data provided by Atkinson and Boore (1995). Then, for each RP, the M-R 
scenarios for which the spectrum was the closest to the target-spectrum were pre-
selected. Orthogonal sets (Longitudinal L, Transverse T and vertical V) of three 
artificial ground motions were simulated for each scenario. The methodology used to 
generate the time histories is similar to the one described in Wanitkorkul and Filiatrault 
(2005). Following series of simulations, the ground motions having the best matching 
response spectra for each RP were retained. 
The records were adjusted to closely match the target spectra according to the iterative 
procedure recommended in CSA (2003) by mathematical reduction or raising of the 
Fourier series coefficients representing the accelerogram while preserving the phase 
angle. A baseline correction was then applied to each accelerogram. The statistical 
independence of the three components within each set of time histories was verified. It 
was considered sufficient to use only one 3D set of closely matched spectrum 
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Fig. 3.4. Ground motions for incremental seismic safety assessment of spillways: a) 
horizontal spectra (5 % damping); b) vertical spectra (5 % damping); c) time histories 
for a RP of 2500 yrs 
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The characteristics of the final acceleration time histories, a(t) are given in Table 3.1 
were (a) the PGA is the peak ground acceleration, (b) the peak PSa is the pseudo-
spectral acceleration at a period of 0.05 s, (c) the Arias intensity, AI, is defined as 
2 
;— \[a(t)] dt, and (d) the significant duration, D, is defined as the duration between 5% 
2s i 
and 95 % of AI. Fig. 3.4c) illustrates the longitudinal and the vertical ground motion 
components for a RP of 2500 yrs. 



























































































































3.3 Gated Spillway Analyzed 
3.3.1 Description 
The gated spillway analyzed is located in Canada and was built in 1927. The structure is 
approximately 38 m high including the lifting structure (steel towers and hoist bridge) 
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and 100 m wide (Fig. 3.1). It comprises five 15.86 m x 8.47 m Stoney gates (Gl to G5 
in Fig. 3.1) weighting approximately 500 kN and driven by two hoist and screw systems. 
The average weight of each hoist is 370 kN. Those equipments are kept above gates 3 
and 4, which are heated and remote controlled, and could be moved over other gates 
using the hoist bridge. The remote control might be done from the powerhouse control 
system or from a regional control center. Only the electric power supply (network or 
powerhouse auxiliary system) is available for the hoists, while there is no emergency 
generator. Other hydraulic structures are located upstream and downstream of the one 
being analyzed. The spillway rests on a good quality granitic rock foundation. The 
properties of concrete and structural steel are given in Table 3.2. 
For each RP, the 3D seismic excitations are combined with the structure self-weight, the 
hydrostatic pressure, the uplift and hydrodynamic pressures for the reservoir normal 
elevation (EL. 96.94 m). During the earthquake, the uplift pressures are assumed 
unchanged from their initial pre-seismic values (CDA 2007). 
3.3.2 Success Path 
Fig. 3.3 describes the success path that has been developed to ensure post-earthquake 
gate functionality and to avoid the uncontrolled release of reservoir. This is a simple 
SMA approach (ASCE 2000) as compared to the elaboration of comprehensive event 
and fault trees. At this stage, we do not try to systematically introduce probabilistic 
considerations to account explicitly for uncertainties in the demand-to-capacity checks. 
However, the condition of the spillway is assessed for systematically increasing 
earthquake intensities to quantify the RP corresponding to functionality and stability 
limit states (Fig. 3.2). 
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Table 3.2. Material properties3 
Concrete 
Yconcrele (kN/m" 1 ) 
E'concrele ( M P a ) 
^concrete 
f c (MPa) 
f, concrete-rock 
c concrete-rock (kPa) 


















Granite (residual values) 
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y=unit weight; E'=Young modulus; v=Poisson 
ratio; f c=compressive strength; ft=tensile strength; 
c=apparent cohesion; O = friction angle 
3.3.3 Finite Element Model 
A 3D finite element (FE) spillway model with respectively 34 165 and 16 881 static and 
dynamic degrees-of-freedom was built with the computer program SAP2000 (CSI2006) 
(Fig. 3.1). To keep the model simple in this illustrative case study and because only 
internal force resultants are required for the concrete structures, thick shell elements 
were used for the piers and chutes. The steel lifting structure is composed of beam-
column frame elements. The hoists are represented with masses and weights located 
along four sections of the hoist bridge (CI to C4 in Fig. 3.1). The steel gates are 
represented with frame and shell elements constrained on both sides to the piers for 
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longitudinal and transverse translations and constrained for vertical translation at the 
bottom. The spillway is resting on an assumed rigid foundation. Hydrostatic pressures 
are modeled with distributed forces acting on the concrete structure and gates. Upstream 
hydrodynamic pressures are represented with Westergaard added masses in the 
longitudinal direction. Epstein (1976) three added mass model is adapted between the 
lateral sides of the piers, conserving the total water mass between the piers protruding in 
the reservoir. 
Linear transient modal superposition analyses are performed using Ritz vectors (CSI 
2006) with an integration time step of 7.5» 10"4 s and 5 % modal damping to compute 
internal forces, displacements and distortion demands in structural components. 
Fundamental periods of the gates and the steel lifting structure are respectively equal to 
1.11s and 0.23 s. Because these structures are much lighter than the concrete piers, they 
have small effective modal masses. For the concrete piers laterally restrained by the 
presence of gates and steel towers, the fundamental transverse and longitudinal periods 
are 0.070 s (modal participating mass ratio = 20 %) and 0.068 s (modal participating 
mass ratio = 47 %). A total of 500 Ritz vectors are included in the analyses to reach 
nearly 100 % of effective modal masses in the longitudinal, transverse and vertical 
directions. 
3.4 Seismic Performance of the Gated Spillway 
3.4.1 Concrete Structures 
For piers and chutes, the shear forces and moments from the analyses are input in a post-
processor to compute sliding safety factors (SSF) using a 3D extension of the gravity 
method accounting for concrete cracking (Stefan and Leger 2008). Potential failure 
planes at the rock-concrete interface (EL. 70 m, Fig. 3.1), and at a lift joint located at the 
top of the chute (EL. 90 m, Fig. 3.1) are selected as representative for the structures. It is 
assumed that apparent cohesion is lost over the cracked area, because cyclic opening and 
closing of joints promotes reduced roughness (Table 3.2). To compute performance 
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indicators, the following earthquake (E) load combinations were investigated: (Static 
loads) ± ELong ± E transv ± Evert leading to 8 different possibilities. These arbitrary load 
combinations are identified by different symbols in Figs 3.5-3.6 without any explicit 
definition. It was found that results of cracking (Fig. 3.5) and sliding (Fig. 3.6) were 
sensitive to the arbitrary signs used. In analogy with the classical gravity method, a 
cracking analysis is first performed. It was found that the maximum cracking extent 
occurs when the eccentricities ex = Mx/P or ey = My/P is maximum in absolute value at 
the lift joint and at the base, so both cases where systematically investigated. For the 
OBE, complete cracking is occurring for the end piers. It is accepted that the force 
resultant could be shortly located outside of the section without overturning (CDA 2007, 
Malla et al. 1996). Effective sustained dynamic shear forces equal to 0.5 of the 
maximum transient ones are then used to compute the SSF. For the upper joint, the 
minimal SSF occurs when the shear resultant is maximum in absolute value. For the 
base joint, it was assumed that sliding could only take place in the y (upstream-
downstream) direction due to restraint of adjacent monoliths, thus minimal SSF occurs 
when the shear force Vy is maximum in absolute value. At this stage, no attempt has 
been made to estimate the amount of sliding displacement using nonlinear analyses 
when the SSF is < 1. 
Fig. 3.6 presents SSF IDA curves for increasing ground motion maximum horizontal 
PGA intensities ranging from 0.06g to 0.36g. Base joints of a typical central pier (P3, 
Fig. 3.1) and end pier (PI, Fig. 3.1) indicate SSF > 1 for events with RP < 1500 yrs and 
RP < 1400 yrs, respectively. However, the upper lift joints (EL. 90 m) of end and central 
piers are able to maintain sliding stability (SSF > 1) for events with RP < 700 yrs and 
RP < 900 yrs. Fig. 3.6 c) indicates that there is a lot of variation in SSF for RP = 200 
yrs for the central pier joints (P2, P3, P4, P5, Fig. 3.1). This is due to the sensitivity of 
cracking, and loss of effective cohesion according to the load combination used. In 
theory, partial and total releases of the reservoir occur at RP of 700 and 1400 yrs. 
Sensitivity analyses indicated that if the steel gate lifting structure fails (is removed) 
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before the sliding assessment of the piers, the concrete joint stability is only slightly 
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Fig. 3.5. Evolution of cracking for increasing earthquake intensities: a) base of typical 
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Fig. 3.6. Evolution of the sliding safety factor (SSF) for increasing earthquake 
intensities: a) base of typical central pier; b) base of typical end pier; c) joint of typical 
central pier (EL. 90 m); d) joint of typical end pier (EL. 90 m) 
3.4.2 Steel Structures 
It is suggested to assess the steel structure for two performance levels. The first one is 
the ability to maintain the load bearing capacity necessary to open the gates. In this case 
the structure should remain elastic. The second performance level is to avoid loss of life 
for personnel and moving vehicles being on the downstream spillway deck (life saving 
(LS) criterion). Critical members are first identified using the SAP2000 (CSI2006) steel 
design module and cross- checked manually using Canadian steel S16-01 standard (CSA 
2001). Checks of the tower connections were performed using geometric data inferred 
from photographic documents. The connections are able to develop the maximum 
capacity of the beams and braces. Following recommendations from ASCE/SEI (2007), 
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the steel resistance reduction factor (0) is set to unity. The capacity of columns 
subjected to axial tension is calculated using the expected yield strength (Fye), whereas 
the lower-bound yield strength (Fyib) is used for axial compression (Table. 3.2). For 
beams, the procedure is similar but Fye is used if compression loads are smaller than 10 
% of the axial strength. The stress-strain curve for steel in tension exhibits an elastic 
range followed by a large plastic stage. For buckling in compression, the plastic stage is 
much shorter and is followed by a quick loss of strength. It explains why compressive 
loads are analyzed with more caution than tensile loads. As braces do not play a major 
role in the structure ability to support gravity loads, the use of Fye is allowed for both 
tension and compression. Fig. 3.7 shows the IDA demand-to-capacity curve for various 
steel members of the lifting structure. The elements that are not indicated have 
negligible demand/capacity ratios. 
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Fig. 3.7. IDA curves for the steel lifting structure 
Linear elastic analyses indicate that all members, except vertical braces in towers, stay 
elastic for RP up to 10 000 yrs. The steel lifting structure is able to withstand 
earthquakes having RP smaller than approximately 2300 yrs without any damage. Thus 
this corresponds to the RP of the load bearing functionality performance level. After 
that, buckling occurs in vertical bracing elements of the towers, beginning with 
longitudinal braces in towers 4, 5 and 6. For the LS objective, plastic deformations are 
acceptable. According to ASCE/SEI (2007), an "m factor" of 5 for braces is acceptable 
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to account for the ductile nature of the failure mechanisms. For RP = 2500 yrs, 11 % of 
vertical braces in the towers buckle, comparatively with 46 % for RP = 5000 yrs and 68 
% for RP = 10 000 yrs. However, the ductility demand only reaches 1.35 for a RP of 
10 000 yrs. Inter-storey drifts in towers were also computed in the longitudinal and 
transverse directions. The values obtained are really small in comparison with 
ASCE/SEI (2007) prescribed limits. For instance, maximum longitudinal and transverse 
inter-storey drifts for RP = 10 000 yrs equal respectively 0.16 % and 0.14 % while 
ASCE/SEI (2007) recommends a maximum transient value of 1.5 % for the LS 
performance level of braced steel frames. In the absence of more detailed nonlinear 
analyses, it must be inferred that the functionality of steel towers, i.e. the capacity to 
support gate opening with the hoists, is compromised for a RP of 2300 yrs when 
buckling starts in bracing elements. The RP of the steel structure for the LS criterion is 
beyond 10 000 yrs. 
3.4.3 Steel Tower Anchors 
At the base of a tower, each column is anchored with a 38 mm bolt having an 
approximate anchor depth of 2134 mm in concrete which was found to provide a 
satisfactory development length. Anchor capacity was checked using appendix D of 
CSA (2004) to verify steel and concrete failure mechanisms. The anchor resistance is 
controlled by steel capacity in combined tension and shear according to: 
Nf Vf 
—L + -L£l.2 (3.1) 
Nr Vr 
where N and V refer to the axial and shear forces, and the subscripts f and r indicate the 
demand and the capacity, respectively. 
Following recommendations from ASCE/SEI (2007), the lower-bound tensile strength 
(317 MPa) is used for anchor steel, and 0 is set to unity for limit state analyses. Fig. 3.8 
shows the IDA demand-to-capacity curves for different anchors. It is assumed that the 
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failure of anchors lead to the failure of the supported steel structure for a RP of 600 yrs. 
The theoretical performance of certain anchors is better (failures range from RP = 600 
yrs to RP = 1000 yrs), but as soon as a bolt fails, load redistribution is promoting failure 
in the others. Thus, the capacity of tower base anchors controls the failure of the steel 
lifting structure which is considered an unsatisfactory performance. 
5 ~~ —©— Pier 1 - exterior anchor 
o --—- Pier 2 ^ g 
2 - A - Pier 3 - side of the hoist 3 r ^J* 
o o _ - B - Pier 4 o ' ' -• •' v * " 
CO O -





"> 1 — 
Pier 6 - interior pier y 
w • 
100 1000 10000 
Return period (years) 
Fig. 3.8. IDA curves for base tower anchors 
3.4.4 Gate Lifting Equipment 
The two hoists and their power supply including all related equipments such as relays, 
switches and electrical cables, some of them enclosed in steel pipes for protection, are 
key components in the seismic safety assessment of the spillway. Failure in only one of 
those elements might compromise the capacity to open the gates shortly after an 
earthquake. Some of these elements are located in the highest part of the spillway, i.e. 
on the top of piers (EL. 101m: control panels for manual operation of gates), along the 
towers (cable pipes), and along the bridge (electrical wires, and hoists). These 
equipments are exposed to differential displacements and strong accelerations. Fig. 
3.9a) shows IDA curves for absolute horizontal acceleration resultants at the top of 
towers (EL. 107.47 m) in comparison with accelerations at the top of the piers (EL. 101 
m). Accelerations in the middle of each span on the bridge were also computed but are 
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not shown in Fig. 3.9 because the values are smaller than those at the top of towers. Fig. 
3.9b) shows absolute horizontal acceleration resultants at the location of the hoists. 
Relative displacements between the top of the towers and the middle of each span on the 
hoist bridge were also computed to check if the electrical piping and wires fixed to the 
bridge might experience high stresses. However, maximum relative displacements in 
the transverse and vertical directions are only equal to 8.19 mm (0.10 %) and 6.57 mm 
(0.08 %) over a span of 8.2 m. Some electrical pipes also go from the bridge down to 
the top of piers but once again, maximum relative displacements in towers are really 
small (6.51 mm or 0.10% in the longitudinal direction and 7.23 mm or 0.11 % in the 
transverse direction). These small relative displacements will not compromise the 
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Fig. 3.9. IDA curves for accelerations in the steel lifting structure: a) top of piers and 
towers; b) location of hoists (see Fig. 3.1) 
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In the absence of published fragility data on the seismic capacity of spillway electro-
mechanical gate lifting equipments, it was decided to use data contained in Appendix D 
of Budnitz et al. (1985) from the nuclear industry as a starting point in this application 
example. According to this document, median seismic capacities (local fragilities) for 
relay chatter (switchgear) and pumps (assumed comparable to hoist) are in the order of 
2.25g. There is no specific value for control panels, but their seismic capacity was 
assumed equal to other equipments. Fig. 3.9a), indicates that for earthquakes having RP 
of approximately 600 yrs, there is a 50 % probability of failure of electrical control 
components. Fig. 3.9b) indicates that the same probability of failure is reached for a RP 
of approximately 2900 yrs for hoists because the acceleration intensities are lower at that 
location. In the nuclear industry, the High Confidence of Low Probability of Failure 
(HCLPF) is also computed. It corresponds to a 95 % confidence level that the 
probability of failure of the equipments is less than 5 %. To compute the HCLPF, the 
following equation, from Budnitz et al.(1985) is used: 
HCLPF = Am exp[-1.65(/?r + J3U)] (3.2) 
where Am is the median acceleration value and /3r and fiu represent respectively the 
random and modelling uncertainties. 
In Appendix D of Budnitz et al. (1985), the total uncertainty is estimated as 0.8, thus 
HCLPF ~ 0.267Am, which is equal to approximately 0.60g for the components of 
interest. According to Figs 3.9a) and b), the RP corresponding to HCLPF falls beneath 
200 yrs for electrical components (approximately 150 yrs) and is about 300 yrs for 
hoists. However, these conclusions are rough estimates and fragility data are needed to 
conduct rigorous seismic safety assessments for spillway electro-mechanical 
equipments. 
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3.4.5 Steel Gates and Embedded Parts 
Gate structural members were analyzed using the same procedure than that for the steel 
lifting structure. However, for all members, Fye is used for tension loads and Fyib for 
compression loads. No distinction is made for braces, because they contribute in the 
structure capacity to support normal loads, such as hydrostatic pressures. In the cases 
where compressive loads in members are smaller than 10 % of the resistance and where 
the demand/capacity ratio is clearly dominated by flexural load, the use of Fye is 
permitted. 
Fig. 3.10 shows the IDA curves for the different gate members. A small number (2.4 %) 
of upstream-downstream beam elements located near the sides of the gates have 
demand/capacity ratios over 1 (without accounting for ductility) for RP of 5000 yrs and 
10 000 yrs. This is also the case of few (approximately 2 %) braces located in the upper 
part of the gates near the edges for RP = 10 000 yrs. However, as gates are statically 
indeterminate structures with a certain amount of ductility, buckling (distortion) of such 
a small number of members is not expected to impair the ability to retain the reservoir. 
An additional check was performed for the load bearing capacity of the steel embedded 
parts for the gate wheel pathway. The information presented in the drawings were not 
very clear, but preliminary calculations indicated that these components will not fail 
before the concrete supporting structure, pending more comprehensive studies using in 
situ data. Relative movements of piers over the height of the gates are small enough to 
prevent gate jamming and distortion of the lifting screws, assuming that sliding does not 
occur in concrete. It can thus be concluded that the overall seismic performance of the 
gate is adequate. 
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Fig. 3.10. IDA curves for gates 
3.5 Success Path and Hierarchy of Failure Mechanisms 
For the spillway analyzed, Fig. 3.2 indicates the computed sequence of eight failure 
events and related RP. (1) The gate electrical equipments remain functional for RP up to 
approximately 150 yrs (using the HCLPF criterion). (2) The hoists are experiencing 
failure at a RP of 300 yrs. (3) The ability to use the steel towers is lost at a RP = 600 yrs 
due to anchor bolt failure. (4) There is a premature sliding failure of concrete lift joints 
at EL. 90 m for a RP of 700 yrs. (5) Assuming that the spillway piers are strengthened, 
the global sliding failure of this particular spillway is occurring for a RP of 
approximately 1400 yrs leading to loss of reservoir. (6) Assuming that base tower 
anchors are properly strengthened and that the concrete structure is still stable, the steel 
structure load bearing capability, which is very useful in post-earthquake context for a 
controlled reservoir release, would be lost for a RP of about 2300 yrs. For larger 
earthquakes, opening of gates would require the use of mobile cranes (a very difficult 
practical alternative) or gate blasting (Fig. 3.3). (7) Steel structure life safety would be 
maintained even for RP greater than 10 000 yrs. (8) Gates are also strong enough to 
withstand earthquake events having RP greater than 10 000 yrs. 
The following seismic performance criteria are thus suggested for gated spillways (Fig. 
3.2): (1) maintain normal spillway gate functionality for the OBE, (2) maintain the gate 
hoisting load bearing capabilities for the steel towers and bridge for RP/2 of the LS 
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objective, (3) avoid steel tower and bridge failure for the LS performance level using a 
criterion coherent with current building codes, (4) maintain the spillway and gate 
stability for the MDE. For example, if according to the dam classification and tolerance 
to risk the spillway MDE is selected at 2500 yrs which also corresponds to the LS 
criterion from the building code (at least in Canada) with the OBE RP = 200 yrs, the 
spillway steel towers and bridge should retain their load bearing capabilities for an 
earthquake event with a RP of 1250 yrs and their life safety capability (with inelastic 
deformations) for 2500 yrs. The suggested failure sequence to achieve these 
performance levels is indicated in Fig. 3.2. 
3.6 Summary and Conclusions 
The key objective of the proposed Incremental Dynamic Analysis (IDA) methodology 
coupled with the idea of success paths for gated spillway is to provide an aid in the 
decision making process for rehabilitation required to maintain the functionality of 
electro-mechanical equipment and limit structural damage to acceptable levels. 
According to the methodology developed herein and the case study presented the 
following conclusions are drawn: 
• The success path approach adopted in this study allowed focusing on the critical 
components of the spillway associated with specific functional and safety objectives 
in an efficient manner. This was possible without formally developing 
comprehensive logic trees which tend to be much more complicated. The 
combination of this approach with an IDA methodology covering a wide range of 
seismic demand (horizontal maximum PGA of 0.06g to 0.36g) led to the definition 
of a hierarchy of failure modes for the case study analyzed. 
• To check the concrete structure, linear transient modal superposition analyses were 
performed on a FE model to calculate force resultants. A 3D extension of the 
gravity method was then applied to determine the amount of cracking as well as the 
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SSF. It was found that different arbitrary sign combinations of the three components 
of the ground motions can yield substantial differences in cracking results. This is 
reflected in the SSF results (maximum difference in the order of 50 %) due to the 
important contribution of cohesion over the compressive area. 
• The overall effect of the steel lifting structure and hoists on the SSF for the two 
potential failure planes of the concrete structure is negligible and tends to be 
beneficial. For the example spillway, sliding at the joint and global sliding occur for 
RP of 700 yrs and 1400 yrs, which is considered unsatisfactory. Site specific 
material strength studies using cores could be considered in addition to nonlinear 
analyses for a more detailed seismic safety evaluation. Proper reinforcement could 
then be considered if need be to prevent any reservoir release for earthquakes smaller 
than the MDE (taken as 2500 yrs in this specific case). 
• Verification of the steel lifting structure indicated that base tower anchors are weak 
points for functionality and the attainment of an acceptable LS level. Failure occurs 
for a RP of only 600 yrs in comparison with 2500 yrs, selected as the LS level for 
which towers are not supposed to threaten human lives or moving vehicles on the 
downstream spillway deck. For existing spillways, it is thus recommended that these 
anchors be systematically assessed and strengthen, if need be. 
• An important weakness in the methodology of the present study was the lack of 
fragility data for electro-mechanical gate lifting components. To fill this gap, data 
from the nuclear industry were used, but further research is needed to build a set of 
generic data that could be used for seismic safety assessments of gated spillways. 
• According to the information used in the present study, electrical equipments are 
another major concern in the seismic safety assessment. They might fail for a RP of 
approximately 150 yrs according to the HCLPF criterion, which is smaller than the 
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selected OBE (200 yrs). Another important observation is that there is a clear 
distinction between the availability of power supply and the capacity to operate the 
gate hoisting system, which is theoretically possible for RP up to 300 yrs (failure of 
hoists for the HCLPF criterion). For the example spillway, failure in the electrical 
power supply compromises opening of gates. Installation of emergency generators 
would be a possible way to mitigate this risk. For RP higher than 300 yrs, 
emergency actions should be planned to allow opening of gates after the earthquake 
(in a delay shorter than the one anticipated to restore the electro-mechanical system 
if it is necessary). 
• Four performance criteria were proposed to ensure an acceptable behavior of the 
spillway under seismic loading. (1) For the OBE, capacity to open gates normally 
should be maintained. (2) For the RP/2 of LS, electro-mechanical equipments might 
have failed but the bearing capacity of the steel structure must be preserved. (3) For 
LS, the steel lifting structure can no more be used to open the gates, but it must not 
threaten lives of personnel and safety of moving vehicles. (4) Finally, for the MDE, 
the steel structure might have failed but the concrete piers, chutes and gates must 
remain stable to avoid any release of the reservoir. These criteria might obviously be 
simplified or refined for different socio-economic contexts with different level of 
acceptable risks. 
• An overall framework to perform a seismic safety assessment of gated spillways was 
proposed, but there might be variations in the complexity of the methodology used at 
each stage. The FE model can be different (stick model, solid elements), nonlinear 
analyses might be more comprehensive, and the fluid-structure and the soil-structure 
interactions might be enhanced. Additional load combinations considering a gate 
opened during the OBE could also be examined. 
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CHAPITRE 4 
DISCUSSION GENERALE ET REMARQUES COMPLEMENTAIRES 
4.1 Introduction 
Ce chapitre contient quelques etudes complementaires concernant le modele en elements 
finis et le developpement des spectres et accelerogrammes utilises pour 1'analyse IDA. 
On discute egalement du calcul de fissuration et du facteur de securite au glissement 
dans la structure de beton, puis on montre quelques photographies importantes de 
l'amenagement etudie dans le contexte d'une etude de vulnerabilite sismique. 
4.2 Modeiisation en elements finis 
La figure 4.1 illustre quelques modes de vibration des piliers et coursiers de beton ainsi 
que de la structure de lev age en acier et des vannes de l'evacuateur de crues. On peut 
remarquer que les premiers modes de vibration des piliers et coursiers ont de tres courtes 
periodes de vibration qui surviennent aux modes 231 et 244 respectivement dans les 
directions amont - aval et rive gauche - rive droite. En ce qui a trait a la structure 
d'acier, seules la partie centrale se deplace selon le mode fondamental (mode 51), ce qui 




T = 1.11s 
Mode 6 
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T = 0.070 s 
Mode 231 
Fig. 4.1 Modes fondamentaux de l'evacuateur de crues: a) mode fondamental des 
vannes; b) mode fondamental de la structure de levage; c) mode fondamental de la 
structure de beton dans la direction amont - aval; d) mode fondamental de la structure de 
beton dans la direction rive gauche - rive droite (suite de la figure a la page suivante) 
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T = 0.068 s 
Mode 244 
Fig. 4.1 Suite 
Afin d'avoir un apercu de la difference entre un modele forme de coques epaisses et 
d'autres types d'elements, une analyse preliminaire a ete effectuee sur quatre types de 
modeles afin de comparer les periodes fondamentales obtenues pour la structure de 
beton. Les quatre modeles sont formes d'EF de poutres 3D, de coques minces, de 
coques epaisses et de solides 3D. Le tableau 4.1 compare les resultats obtenus et la 
figure 4.2 illustre les modes de vibration fondamentaux des modeles selon les deux axes 
horizontaux. 
Tableau 4.1 Comparaison des periodes fondamentales de vibration (s) pour differents 
modeles d'elements finis 
Periode de vibration (s) 
Direction 





















a) T = 0.0565 s b) T = 0.0646 s 
c) T = 0.0594 s d) T = 0.0528 s 
W 
•Is, 
Fig. 4.2 Modes de vibration des differents modeles selon les deux axes horizontaux : a) 
modele d'elements poutres - direction amont-aval; b) modele d'elements poutres -
direction rive gauche - rive droite; c) modele d'elements coques minces - direction 
amont-aval; d) modele d'elements coques minces - direction rive gauche - rive droite; e) 
modeles d'elements coques epaisses - direction amont-aval; f) modele d'elements 
coques epaisses - direction rive gauche - rive droite; g) modele d'elements solides -
direction amont-aval; h) modele d'elements solides - direction rive gauche - rive droite 




g) T = 0.0591 s h) T = 0.0733 s 
Fig. 4.2 Suite 
On remarque que le modele de coques epaisses a des periodes fondamentales tres 
semblables au modele d'elements solides 3D, meme dans la direction rive gauche - rive 
droite. Une partie de la difference provient du fait que pour simplifier, le modele 
d'elements solides a ete construit avec une geometrie semblable mais pas tout a fait 
identique a celle du modele d'elements coques. On peut done conclure que l'utilisation 
des coques epaisses pour le modele du chapitre 3 est une approximation tout a fait 
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acceptable d'un modele d'elements finis 3D qui demande de tres grands efforts 
numeriques et qui est beaucoup plus complexe a manipuler. 
4.3 Developpement des spectres horizontaux de calcul 
Les spectres de calcul utilises pour les analyses du chapitre 3 sont ceux de Ko et 
Schellenberg (2002), qui sont illustres a la figure 2.14 de ce memoire. Pour une periode 
de retour de 2500 ans, on a utilise la valeur maximale des deux spectres proposes. Pour 
les periodes de retour entre 200 ans et 1000 ans, on ne disposait pas de F acceleration 
spectrale correspondant a une periode de vibration de 0.05 s. De plus, on souhaitait 
disposer d'un spectre intermediate entre des periodes de retour de 2500 ans et 10 000 
ans. Afin d'obtenir les donnees manquantes, on a procede a des interpolations et 
extrapolations en assumant la relation suivante entre la periode de retour (RP) et 
Facceleration spectrale (PSa) en g : 
log(PSa) = Ky log(RP) + K2 (4-1) 
Cette approche est basee sur les travaux de Cornell (1968), qui propose une relation 
lineaire pour relier le logarithme de FAPR et le logarithme de la periode de retour pour 
les zones de seismicite moyenne a elevee. Malgre le fait que cette equation ait ete 
developpee specifiquement pour FAPR, on a choisi de Femployer comme 
approximation pour les autres accelerations spectrales. 
Ainsi, on peut d'abord interpoler le spectre horizontal correspondant a une periode de 
retour de 5000 ans. Les figures suivantes indiquent les coefficients Ki et K/> utilises 
pour quelques periodes de vibration. A la figure 4.3, le calcul de Facceleration spectrale 





On obtient log(PSa) 
= -0.4072 ce qui 









Fig. 4.3 Interpolation de 1'acceleration du spectre RP = 5000 ans pour une periode de 
vibration T de 0.01 s (retour a l'APR) 
a. 
a. 
A q n 
y = 2.0086x + 4.2043 










-1.20 -0.80 -0.60 
log (PSa) 
-0.40 -0.20 0.00 
Fig. 4.4 Interpolation de 1'acceleration du spectre RP = 5000 ans pour une periode de 
vibration T de 0.1 s 
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a. 
Jy = 2.1066x+ 4.5632 










-1.20 -1.00 -0.60 
log(PSa) 
-0.40 
Fig. 4.5 Interpolation de 1'acceleration du spectre RP = 5000 ans pour une periode de 





y = 1.8488x + 5.0652 
Ft2 = 0.8802 










-1.80 -1.60 -1.40 -1.20 -1.00 -0.80 
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-0.60 -0.40 -0.20 0.00 
Fig. 4.6 Interpolation de 1'acceleration du spectre RP = 5000 ans pour une periode de 












-2.00 -1.80 -1.60 -1.40 -1.20 -1.00 -0.80 -0.60 -0.40 -0.20 0.00 
log(PSa) 
Fig. 4.7 Interpolation de 1'acceleration du spectre RP = 5000 ans pour une periode de 
vibration T de 1 s 
L'equation (4-1) interpole tres bien les donnees pour de courtes periodes de vibration 
(coefficient R" tres eleve). Toutefois, plus la periode de vibration est longue, moins une 
approximation lineaire est appropriee. Les periodes de vibration des structures de 
l'evacuateur de crues etant courtes (voir section 3.3.3 de ce memoire), cette 
approximation est tout de meme satisfaisante. 
Pour obtenir les ordonnees spectrales manquantes a T = 0.05 s, la meme relation a ete 
utilisee. Cette fois, on a du proceder a une extrapolation (Fig. 4.8), puisqu'on ne 
disposait que des ordonnees spectrales pour RP = 2500 ans et RP = 10 000 ans. Une 
extrapolation est generalement beaucoup moins fiable qu'une interpolation, mais base 
sur les figures 4.3 et 4.4 pour lesquelles la droite a une correspondance presque parfaite 
avec les donnees, on peut assumer que l'erreur commise ne sera pas tres grande. 
• 
> / • 
jy = 1.8857x + 5.6936 
R2 = 0.8866 
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a. 
equation de la draite: 
y = 1.9924X + 3.8843 4.0000 
3.9000 -
^ ^ 8 0 0 0 




— , 3^906 
-0.3 -0.25 -0.2 -0.15 -0.1 -0.05 
log (Psa) 
0.05 0.1 
Fig. 4.8 Interpolation et extrapolation des accelerations spectrales pour RP = 200 ans, 
500 ans, 1000 ans et 5000 ans pour T = 0.05 s 
Les spectres fournis par Ko et Schellenberg (2002) retournent a PSa = 0 a T = 2s. Les 
donnees de Wanitkorkul et Filiatrault (2005) pour New-York ont ete utilisees afin de 
completer les spectres jusqu'a une periode de vibration de 5 s. La figure 4.9 illustre la 
















- Spectre complete 
- Spectre initial 
* A • 
T(s) 
Fig. 4.9 Spectre horizontal pour RP = 500 ans complete avec Wanitkorkul et Filiatrault 
(2005)jusqu'aT = 5s 
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4.4 Calcul de la fissuration et du facteur de securite au glissement pour les piliers et 
coursiers 
Au chapitre 3 de ce memoire, le calcul de la fissuration a 1'interface beton-rocher ainsi 
qu'au joint de levee a ete effectue en utilisant les points de l'historique des efforts pour 
lesquels les excentricites ex et ey par rapport au centroide de la section etaient 
maximales. Ces excentricites sont calculees a l'aide des equations 4-2 et representees a 
la figure 4.9. 
AT M, 
er =• et e„ = (4-2) 







Fig. 4.10 Excentricites ex et ey (vue en plan d'une section rectangulaire sous flexion 
biaxiale) 
Le probleme P-Mx-My revient done a considerer uniquement une charge verticale P 
excentree par rapport au centre de gravite de la section analysee. Pour un chargement 
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produisant une excentricite selon un axe seulement, il est clair que lorsque cette 
excentricite est maximale, cela conduit a la fissuration la plus importante. Par contre, 
lorsqu'il y a une excentricite selon les deux axes, ce n'est pas aussi evident. Peut-etre 
qu'il existe une solution plus penalisante pour laquelle les deux excentricites sont pres 
du maximum. Au moment de realiser ce memoire, on ne disposait d'aucun outil 
permettant d'investiguer systematiquement les milliers de combinaisons d'efforts P-Mx-
My issues des analyses dynamiques transitoires. Cependant, plusieurs essais ont ete 
realises, mais aucun cas plus critique n'a ete trouve que ceux donnes par les equations 4-
2. 
Par ailleurs, pour calculer le facteur de securite au glissement, on a decide d'utiliser les 
efforts dynamiques soutenus et une approche consistante avec la methode de gravite. II 
serait effectivement trop severe de calculer le FSG en utilisant les efforts maximum, 
puisque la structure n'a probablement « pas le temps » de glisser sous ces impulsions de 
forte intensite mais de tres courte duree. Les efforts soutenus represented pour leur part 
un niveau de chargement qui est assez souvent atteint pendant le seisme et qui risque 
done de provoquer un glissement substantiel. Les forces utilisees pour le calcul du FSG 
sont done les suivantes : 
V / 
V — U 4 . dynamique/ (A "3\ 
V FSG ~ V statiaue T / O V* J) 
FSG statique / O 
P = P - 0 3 
1 FSG L statique U - J 
dynamique / 
v ' / 2 y 
(4-4) 
°u Vxtatigue et Pxtatique sont les efforts statiques et Vdynamique et PJymmique sont les efforts 
maximum issus de l'analyse dynamique. A la base, on utilise Vy seulement, alors qu'au 
joint de levee, on emploie VreS (equation 2-4). 
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On utilise un facteur de reduction de 50 % pour le calcul des efforts dynamiques 
soutenues, tel que justifie par Tinawi et al. (2000). La force verticale dynamique est 
multipliee par 0.3 pour reproduire artificiellement la non simultaneity des charges 
maximales et ce facteur est coherent avec l'approche normalement adoptee lors 
d'analyses pseudo-statiques ou pseudo-dynamiques. 
4.5 Photographies pertinentes a l'etude de la vulnerabilite sismique de l'evacuateur 
de crues 
Cette section presente quelques photographies de l'evacuateur de crues faisant l'objet de 
ce memoire et qui ont ete utiles a 1'evaluation de sa vulnerabilite sismique. La figure 
4.10 montre les details des ancrages a la base des tours de la structure de levage. Les 
equations utilisees pour la verification de ces derniers sont detaillees a 1'annexe C. A la 
figure 4.11, on peut voir les details de la connexion des elements de la tour a un poteau. 
Une approximation des dimensions a partir des photographies a permis une verification 
preliminaire de la resistance de ces connexions (voir Annexe D de ce memoire). Dans le 
cadre de l'etude detaillee d'une structure, la resistance structurale des connexions devrait 
etre etudie avec plus d'attention. 
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a) 
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b) 
Fig. 4.11 Ancrage a la base des tours de la structure de levage: a) ancrage du cote 





Fig. 4.12 Connexion des diagonales et des poutres de la tour au poteau 
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Fig. 4.13 Equipements electriques : a) boite de commande sur la crete d'un pilier; 
b) alimentation electrique le long du pont des treuils; c) alimentation electrique le long 
du pont des treuils et le long d'une tour 
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CHAPITRE 5 
CONCLUSIONS ET PERSPECTIVES 
Ce chapitre est un complement aux conclusions deja presentees a la section 3.6 de ce 
memoire. 
Ce memoire propose une methodologie pour 1'evaluation de la securite sismique des 
evacuateurs de crues avec vannes. L'analyse du systeme est simplifiee par l'utilisation 
d'un « success path », qui s'avere une technique tres efficace pour 1'identification des 
composantes cles de l'evacuateur. Par ailleurs, 1'analyse dynamique incrementale (IDA) 
mene a l'obtention d'un portrait global identifiant chaque structure et equipement ainsi 
que sa plage de fonctionnement en terme de periodes de retour (voir Fig. 3.2 par 
exemple). Ainsi, il est facile de cibler rapidement les besoins en termes de 
rehabilitation, selon les criteres de performance fixes par les autorites normatives. Cette 
methode offre aussi une grande flexibilite quant au nombre de criteres de performance 
specifies et a leur evolution dans le temps. Par exemple, au chapitre 3, on a fixe le 
seisme MDE a une periode de retour RP de 2500 ans. Si on decide ulterieurement de 
l'augmenter a RP = 10 000 ans, il n'y a nul besoin de reprendre le travail, car on pourra 
d'ores et deja identifier quelles sont les composantes qui necessiteront un renforcement 
pour atteindre la performance requise. 
Afin d'implanter la methodologie proposee dans un contexte plus vaste, certains points 
necessitent un approfondissement: 
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(i) Les resultats obtenus au chapitre 3 sont fortement dependants des spectres de 
calcul utilises. Or, ces spectres varient selon le modele sismologique utilise 
(historique, regional, robuste) et le choix d'utiliser par exemple l'alea moyen ou 
median. A la figure 2.14 de ce memoire, on peut voir que les courbes de Ko et 
Schellenberg (2002) proviennent de deux sources differentes (Geological Survey of 
Canada (GSC) et une etude realisee en 1998). Ceci peut induire une certaine 
inconsistance dans les resultats obtenus. Cependant, les normes canadiennes ne 
specifient actuellement que le UHS (spectre de calcul a probabilite de depassement 
uniforme) median correspondant a une periode de retour de 2500 ans. II faudrait 
done developper, pour chacune des zones a etudier, des spectres de calculs pour 
plusieurs periodes de retour dont le modele et le type d'alea soient consistants. 
(ii) La verification de la structure de beton de l'evacuateur de crues est 
traditionnellement effectuee selon l'approche des contraintes admissibles. Les 
structures d'acier et les vannes sont pour leur part analyses aux etats limites. Afin 
d'assurer une certaine uniformite, le coefficient de resistance (0) est pose egal a 1 
pour les calculs aux etats limites. La correspondance n'est cependant pas parfaite. 
La procedure utilisee est tout a fait en accord avec les normes actuelles, mais un 
peu de travail pourrait etre effectue a cet egard pour tendre vers une meilleure 
uniformisation. 
(iii) L'etude de cas effectuee au chapitre 3 concerne plus specifiquement un evacuateur 
de crues ayant un systeme de vis et de treuils. Le « success path » devra etre 
adapte pour d'autres systemes de levage, tels que treuils-cables, grue portique et 
cylindres hydrauliques. 
(iv) Dans la mesure ou l'etude a ete conduite par des ingenieurs civils, l'etude des 
equipements electromecaniques pourrait etre bonifiee par la participation 
d'ingenieurs specialises en mecanique et en electricite, qui pourraient 
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probablement identifier d'autre modes de defaillance possibles et statuer sur la 
capacite de certains equipements. 
(v) Pour les premiers evacuateurs de crues, des essais sur table vibrante visant a etablir 
la vulnerabilite sismique des equipements devront etre effectues. Par la suite, une 
base de donnees de fragilite sismique devrait etre mise au point pour les 
equipements typiques des evacuateurs de crues. 
Malgre quelques points qui necessitent des reflexions supplementaires, il n'en reste pas 
moins que ce memoire presente la base d'une methodologie novatrice permettant 
d'evaluer la securite sismique des evacuateurs de crues, incluant les vannes et les 
equipements de levage. 
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ANNEXE A. 
MODELE A TROIS MASSES D'EPSTEIN 
L'annexe A presente les calculs des parametres du modele a trois masses d'Eptein 
(1976). Ce modele a ete utilise pour representer la pression hydrodynamique agissant 
dans la direction rive gauche - rive droite entre les net des piliers de I'evacuateur de 
crues etudie au chapitre 3 de ce memoire. 
1) Calcul des parametres du modele d 'Epstein 
2L = 15.24m 
H = 26.94m 
a = H/L = 3.5354 
B = 4.57m (Profondeur du nez des piliers) 
m = 2LxBxHxlO0Ok8/3=lS762S5kg 
/ m 
K4 = 1.064/flf = 0.300953 
K6 =0 .518/^ = 0.146517 
^ 8 = 1 - ^ ^ = 0.851503 
a 
m1 = K4m = 564674fcg 
m2 = K6m = 214901kg 
f 3 ^ 
1 
2a 





i / = 19.7963m 
h2 = KgH = 22.9395m 
fh = 
f\ 3 "| 
— H= 7.7550m 
v2 4arJ 
^ = 3 x 9 . 8 1 x m 2
2 x / / = 5 4 9 9 8 5 y v / ^ ^ K/2 = 214993N/m 
mxL 
La masse mi a ete subdivisee en deux dans le modele d'EF afin d'eviter d'avoir une 
masse concentree directement au niveau du plan d'analyse a l'elevation 90.0 m. Ainsi, 
des masses de 338 804 kg et de 225 870 kg ont ete placees respectivement aux 
elevations 89.0 m et 91.0 m. La separation de la masse a ete effectuee en fonction de la 




Cette annexe presente Vensemble des accelerogramm.es utilises au chapitre 3 de ce 
memoire et qu'y n'ontpu y etre inclus, faute d'espace. 
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Fig. B.l Accelerogrammes pour RP = 200 ans: a) et b) composantes horizontales; 























































































































































RP = 1000 ans 
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Fig. B.3 Accelerogrammes pour RP = 1000 ans: a) et b) composantes horizontales; c) 
composante verticale 
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Fig. B.4 Accelerogrammes pour RP = 2500 ans: a) et b) composantes horizontales; c) 
composante verticale 
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Fig. B.5 Accelerogrammes pour RP = 5000 ans: a) et b) composantes horizontales; c) 
composante verticale 






























































































































EXEMPLE DE CALCUL DES ANCRAGES A LA BASE DES TOURS 
Cette annexe presente un exemple de calcul complet pour les ancrages a la base des 
tours. Les ancrages out ete verifies a I'aide de Vannexe D de la norme CSA A23.3-04 
(2004). 
A) Resistance en traction et en cisaillement des boulons 
• Tr=N$hAnFu,^Rt, 
Tr =1x1x798x317x0.: 
T = 203JUV 
-> N : nombre de boulons = 1 
(f)h : coefficient de resistance du boulon = 1 
An : Aire nette du boulon = 0.7Ab = 798 
mm2 
Fuib : Valeur inferieure de la resistance 
ultime en traction du boulon = 317 MPa 
Reaction : 0.8 (comportement ductile assume) 
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. Vr = NO.60hAnFuIh,hRdSi saillement 
Vr =1x0.6x1x798x317x0.75 
V=lUkN 
B) Resistance en traction du beton 
N : nombre de boulons = 1 
(j>h : coefficient de resistance du boulon = 
An : Aire nette du boulon = 0.7Ab = 798 
mm2 
Fuib : Valeur inferieure de la resistance 
ultime en traction du boulon = 317 MPa 
Rcisaiiiement: 0.75 (comportement ductile 
assume) 
Fig. C.l Concrete breakout resistance of anchor in tension (CSA A23.3-04) 
A, 
lcbr ' W ed,nW c,NWcp,N^ hr 
lN0 
J>Tbr=k^f-h^R ou k = 10 (coule en place) 
<pc = 0.65* (coefficient de resistance du beton) 
hef = 2134 mm (profondeur du boulon d'ancrage 
dans le beton) 
f c = 17 MPa (Resistance en compression du beton) 
R = 1 (coule en place, sans considerer la restreinte 
fournie par l'armature, article D5.4c) 




Tbr = 2642JUV 
*ASCE/SEI 41-06 (2007) recommande d'utiliser </>c = 1, mats d'utiliser 65 % def'c. 
Cette approche donne des resistances un peu plus elevees. 
ou cmin = 485 mm (distance minimale du 
boulon d'ancrage par rapport au bord) 
-> y/cN — 1 (on assume que le beton est fissure sous les charges de service) 
-> y/cp N = 1 (boulon d'ancrage installe avant la coulee du beton) 
-» Am =9hef
2 = 409S5604mm2 
-> AN = (cmin +\.5hef )x(l.5/if/ + cmax) ou cmax = 720 mm (autre distance entre 
le boulon et le bord) 
AN =(485 + 1.5(2134))x(l.5(2134) + 720) 
AN = 14452806mm
2 
-> Tchr =14452806/40985604x0.75x1x1x2642 
Tchr = 694kN > 203 kN Pas critique 




C) Glissement de la barre par perte de cohesion avec le beton 
A l'epoque ou l'evacuateur de crues a ete construit, on utilisait encore des barres lisses 
dans le beton. II est done necessaire de verifier s'il y a possibility que la barre sorte du 
beton par perte d'adherence. 
Nguss = Sx<7ildliermce x 1.33 
-> S = pxhef ou 
5 = 120x2134 
S = 255428mm2 
' & adherence ~ V.04fc 
<?adherence =0.7 N/mm2 
Ngliss - 23lkN > 203 kN Pas critique 
p = 120 mm (perimetre de la barre) 
S est la surface de la barre en contact avec le beton. 
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D) Resistance en cisaillement du beton 
• chr - Av IAvoy/edyVscyVh br 






ld0Uf;c?R ou hef = 2134 mm (profondeur du 
boulon d'ancrage) 
do = 38 mm (diametre des boulons) 
he/do ne peut pas exceder 8 
<pc= 0.65 (coefficient de resistance 
du beton) 
f c = 17 MPa (resistance en 
compression du beton) 
Ci = 485 mm ou 720 mm selon la 
direction du cisaillement etudie 
(distance entre le centre de la barre 
et le bord dans la direction de 
1'effort tranchant) 
R = 1 (article 5.4c), condition B, 
coule en place) 
selon la direction du cisaillement 
-> Avo = 4.5c, 
AV0l = 2332800mm' 
Am2 = 1058512.5mm
2 





AV2 = 1053056.25mm' 
( „ \ 
• » ^ . v =0.7 + 0 . 3 - ^ - <1 
^r i iV, =0.83 
-> ^cV, = 1.4 (presence de barres d'armature entre le boulon d'ancrage et le bord et 
de ligatures) 
-> V,.hr, = 237kN > 114 kN OK! chrl 
V,hr, = 2\6kN > 114kNOK! cfcr2 
E) "Concrete pry out resistance of anchor in shear" 
o o 
* O o i, ° 
Fig. C.2 "Concrete pryout resistance of anchor in shear" (CSA A23.3-04) 
krn = 2 car hf > 65 mm 
cp tj 
V = k T 
cpr cp cbr 
V =\225kN » 1 1 4 k N Pas critique 
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Suite a ces calculs, on conclue que la resistance en traction et la resistance en 
cisaillement du boulon d'ancrage sont controlees par la resistance de l'acier. Le calcul a 
effectuer est le suivant: 





v K y 
< 1.2 (Article D.8.4 de la norme CSA A23.3-04) 
F) Verification de Pecrasement du beton sous la plaque de base 
D'apres les plans, les colonnes des tours d'acier reposent sur des plaques de base 
mesurant 508 mm par 508 mm (20" par 20"). 
Si on utilise la surface de la plaque, Ai, seulement, la resistance en compression, Cr,max 
obtenue est la suivante : 
Qmax = 0 . 8 5 ^ X 4 
Qmax =0.85x0.65x17x508x508 
Cr.max = 2A2AkN 
Pour un seisme ayant une periode de retour de 10 000 ans, l'effort de compression 
maximal repris par un ancrage est d'environ 885 kN. Les plaques d'ancrages ne posent 
done aucun probleme. 
G) Remarque supplementaire 
II y a une certaine confusion parmi les plans des ancrages a la base des tours de la 
structure de levage. Selon l'un d'eux, les colonnes du cote aval de l'evacuateur de crues 
sont ancrees dans les piliers de beton avec 2 boulons d'ancrage de 1.5 po (38.1 mm) de 
diametre. Cependant, du cote amont, il n'y en a qu'un seul. Dans les calculs precedents 
et dans ceux presentes au chapitre 3, on a effectue la verification pour les colonnes qui 
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comportaient un seul boulon. De toute fagon, des qu'il y a rupture des ancrages de ces 
colonnes, la redistribution des efforts de traction et de cisaillement favorisera la rupture 
des autres ancrages. 
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ANNEXE D 
CALCUL PRELIMINAIRE D'UNE CONNEXION DANS LES TOURS 
Cette annexe presente un calcul preliminaire de la resistance de la connexion des 
diagonales et des poutres au poteau. Les dimensions utilisees ont ete determinees 
approximativement a partir de documents photographiques et ne sont done pas tres 
precises. Une analyse plus approfondie serait necessaire pour evaluer de maniere plus 
precise la resistance de ces connexions. 
Diametre des rivets K 25 mm 
Epaisseur de la plaque ~ 10 mm 
Fig. D.l Connexion typique dans une tour de la structure de levage (dimensions 
approximatives) 
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1) Rupture dans l'assemblage entre la poutre et le poteau 
La poutre est constitute de deux cornieres L102x76x9.5mm dos a dos et l'aire brute 
totale de la section est de 3206 mm2. 
• Rupture dans l'aire nette de la plaque (plan 2-3-4) 
Trim poutre i = 0-85<M„FH;fc xO.8 (Le facteur 0.8 est pour tenir compte du 
decalage en cisaillement, puisque Vaile de 
la corniere non attachee a la plaque de 
connexion est consideree dans le calcul de 
l'aire nette.) 
T^poutre, = 0.85 x 1 x [3206 - (2 x 29)]x 317 
T^ptlutre,=67SkN 
• Rupture en traction-cisaillement (plan 4-3-5) 
a ) T™,,PomreM = 0
AntF„,b + 0-6<PAgV
Fylb 
7 , m a x ,p^ , 2 a =lx(
1 0 %- 2 %)x(9 .5x2)x317 + 0.6xlx400x(2x9.5)xl72 
T^poutre,2a=^04kN 
</AntFulh+O.60\nvFuIh 
I x ( 1 0 j / - 2 ^ ) x l 9 x 3 1 7 + 0.6xlx(400-(3.5x29))xl9x317 
1299&V 
• Rupture en traction dans l'aire brute de la poutre (deja evalue par SAP) 
1max.poutre,3 = fl^g^ye (®n utilise Fye pour la traction dans l'aire brute de la poutre, 
comme recommande par ASCE/SEI41-06 2007) 
^ ^ . 3 = 1 x 3 2 0 6 x 1 8 9 . 6 
b) T max, poutre ,2b 
T 





 = 606&N ^-Rupture en traction dans la poutre plus critique qu'a 
1'assemblage. 
2) Rupture dans 1'assemblage des diagonales 
Les diagonales sont des cornieres simples L76x76x9.5mm ayant une aire brute de 1361 
mm2. 
• Rupture dans l'aire nette (plan 6-10-7-8) 
^max.dwgo/iak.i = ^-^^Ai^uib (On ne considere pas le decalage en cisaillement, car 
celui-ci est limite par la plaque rivettee a Vautre aile de la 
corniere.) 
r ^ d ^ i l = 0 . 8 5 x l x [ l 3 6 1 - ( 2 9 x 9 . 5 ) ] x 3 1 7 
T = 292kN 
1 rrax,diag,male,l ^J^MV 
• Rupture en traction-cisaillement (plans 6-10-11 et 8-7-9) 
a ) Tnux.diagonale.2a = <^,uFulb + O-60AgvFylb 
^ M M ^ , 2 f l = l x (
7 % - 2 % ) x 9 . 5 x 3 1 7 x 2 + 0.6xlx(240 + 175)x9.5xl72 
*ma,(liagonale,2a ~ 5 4 o K / V 
b) T™x,Jiagonale,2b = </>Ant Fulb + 0 - 6 ^ nv Fylb 
r ^ ( 4 ^ p w A f 2 i = l x ( 7 ^ - 2 9 ^ ) X 9 . 5 X 3 i 7 X 2 + 0.6xlx(24O + 175-(4x29))x9.5x317 
lmax.diagnnale.2h ~ OOZ&A' 
• Rupture dans l'aire brute de la diagonale (deja evalue par SAP) 
max.diagonale ,3 T°^g ye 
'U.fl.^^.s =1x1361x189.6 
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*mm,diagonale,3 — -"OK/V 
3) Rupture dans l'aire nette de la plaque (plan 1-1) 
rmaxl_1 =O.850sAnFulh (On utilise Fuu, tel que specifie dans ASCE/SEI 41-06 
2007) 
rmaxi-i =0.85xlx[800-4(25 + 4)]xl0x317 
rn„1_1=1843«V 
4) Rupture dans l'aire brute de la plaque 
^max plaque,brute = &gFyU> (0n U t i l i s e Fjlb t e l aUe SpSdfii danS ASCE/SEI 41-
06 2007) 
7 , m a x f c , ^ = l x ( 1 0 x 8 0 0 ) x l 7 2 
* ma. plaque,brute = ^ ' " * " * 
Si on a simultanement les efforts maximum en traction dans les 2 diagonales et dans la 
poutre et que les diagonales ont des angles de 23° et 32° avec l'axe horizontal 
(diagonales orientees rive gauche - rive droite), 1'effort de traction resultant maximal 
dans la plaque est de : 
Tf ^que = 258cos(23°) + 258cos(32°) + 606 
Tf^,plaque=^62kN <1376kNOK! 
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5) Verification de la resistance des rivets (traites comme des boulons avec la norme 
SI 6-01) 
On assume que les rivets ont la meme resistance que l'acier structural. 
• Pour les diagonales (5 boulons et 1 plan de cisaillement) 
Vr=(/>h0JmAh0.6Fulh,x5 
V = 1 x 0 . 7 x l x 7 r X 2 5 A X0.6x317x5 
4 
Vr = 337kN > 258 kN OK! 
Br = (phrdt3Fulbb x5 (ovalisation dans la diagonale) 
Br =1x25x9.5x3x317x5 
Br=U29kN >258kNOK! 
• Pour les poutres (4 boulons et 2 plans de cisaillement) 
Vr=(/>h0JmAh0.6Fulhhx4 
?rx25 42 
V = l x 0 . 7 x 2 x X0.6x317x4 
4 
Vr = 540kN (Cette valeur est inferieure a la resistance en traction des poutres, qui est 
de 606 kN. Cependant, c'est la compression et la flexion dans les poutres 
qui controlent.) 
Br ~ QbrdfSF^ h x 4 (ovalisation dans la plaque) 
Br =1x25x10x3x317x4 
Br =95lkN >606kNOK! 
126 
• Pour la connexion au poteau (9 boulons et 1 plan de cisaillement) 
Vr=0hOJmAhO.6FuIKhx9 
y = l x 0 . 7 x l x ; Z " x 2 5 ' 4 x0.6x317x9 
4 
Vr = 607kN 
Cependant, dans le plan horizontal, les deux poutres reliees a un meme poteau sont 
attachees ensemble a l'aide d'une plaque comportant 3 rivets a chaque extremite, ce qui 
fournira une resistance additionnelle. De plus, on a assume les efforts maximaux en 
traction dans toutes les membrures en meme temps, ce qui est conservateur. De surcroit, 
la resistance des diagonales est controlee par le flambement en compression et non par la 
traction. Ce point necessiterait cependant une attention particuliere dans le cas d'une 





Br = 2140JUV > 1062 kN OK! 
On peut conclure que les connexions permettent probablement le developpement 
des pleins efforts dans les membrures. Une etude plus approfondie devrait etre 
realisee pour s'en assurer avec un niveau de confiance plus eleve. 
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ANNEXE E 
MODIFICATIONS APPORTEES A LA STRUCTURE DE LA VANNE 
Au moment ou a ete construit I'evacuateur de crues, aucun seisme et apparemment 
aucun effort de glace documente n 'ont ete consideres pour la conception des vannes. 
Or, les plans dont on disposait pour la modelisation sont les plans originaux. Afin de 
tenir compte des possibles renforcements realises sur les vannes depuis et pour rendre 
les conclusions donnees au chapitre 3 generalisables a un plus grand nombre 
d'evacuateurs de crues, on a decide de renforcer la vanne. 
La vanne a ete renforcee de maniere a ce qu'elle puisse resister au cas de chargement 
suivant: 
1.050 + 1 .25^+1 .25 / 
ou D est la charge morte, FHs est la force hydrostatique et I est la charge de glace. 
On pose une charge de glace de 75 kN/m appliquee a 0.3 m sous le niveau normal du 
reservoir. 
La structure initiale de la vanne etait tel que montre a la figure E. 1 et elle a ete modifiee 
tel qu'illustre a la figure E.2. A la figure E.2. seules les sections qui ont ete changees 
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b) Coupe A-A ^variable 
L5X3X3/8 























73j^l 90m et 
98.47m 
Fig. E.l. Vanne selon les plans initiaux : a) vue en elevation de la face aval; b) coupe A-
A; c) coupe B-B 
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Fig. E.2. Vanne modifiee pour resister a une charge de glace de 75 kN/m : a) vue en 
elevation de la face aval; b) coupe A-A; c) coupe B-B 
ANNEXE F 
DETAILS DU CALCUL DES PRESSIONS HYDROSTATIQUES ET 
HYDRODYNAMIQUES 
Cette annexe illustre les valeurs calculees pour les pressions hydrostatiques et 
hydrodynamiques dans la direction amont - aval (equation 2-5). 
A) Calcul des pressions hydrostatiques 
Tableau F.l Pressions hydrostatiques sur les piliers et coursiers jusqu'a l'elevation 90 m 
Entre 70 et90m- piliers et coursiers PILIERS 2-3-4-5 PILIERS 1-6 







































































































PARPILIER 65 817 40 500 
TOTAL 263 267 81 000 
REEL | 263 364 81 030 
difference -0.04% -0.04% 
131 












































Tableau F.3 Pressions hydrostatiques sur les vannes 
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rapport entre cette valeur cible (845 179 kg) et la masse totale trouvee par le calcul 
approximatif (850 816 kg). Ceci donne des nouvelles valeurs ajustees, mwvanne ajustee-
mwextremit& et mwcentre represented respectivement les masses nodales appliquees aux 
noeuds 20 noeuds centraux et aux 2 noeuds extremes de la vanne. La difference est 
simplement due a une variation de la largeur tributaire correspondante. 
Tableau F.6 Masses de Westergaard sur les piliers au-dessus de l'elevation 90 m 
H (m) z (m) pwestergaart (kg/m2) htrib (m) L pilier (m) mw pilier (kg) 
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95 
94 
93 
92 
91 
26 
25 
24 
23 
22 
21 
4 403 
6 326 
7 787 
9 015 
10 094 
11 069 
1.44 
1.00 
1.00 
1.00 
1.00 
1.50 
4.57 
4.57 
4.57 
4.57 
4.57 
4.57 
28 977 
28 908 
35 587 
41 198 
46 130 
50 584 
